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RESUMEN 
“DISEÑO COMPARATIVO DE TABLEROS PARA PUENTES 
VEHICULARES USANDO LAS ESPECIFICACIONES AASHTO 
ESTÁNDAR Y POR LOS ESTADOS LÍMITE” 
En el presente trabajo de graduación  se realiza el diseño comparativo de 
tableros de hormigón armado para puentes vehiculares usando las 
Especificaciones que se basan en los Métodos Elásticos y en los criterios 
de los Estados Límites (AASHTO Estándar y LRFD). 
 
Se explica ambas Normativas en lo que se refiere a tableros de hormigón 
armado para puentes de carreteras. 
 
Se adjuntan los diseños de los tableros aplicando el método de Ultima 
Resistencia y se comprueba mediante la aplicación de los criterios de 
Estados Límite. 
 
Se identifican las diferencias y semejanzas generales entre los criterios de 
diseño y se analizan los resultados considerando solicitaciones máximas, 
cantidad de refuerzo y volúmenes de obra. 
 
El trabajo concluye reconociendo que es aconsejable el diseño mediante 
el criterio de los estados límite y recomienda su aplicación. 
 
Se anexan los planos de los tableros diseñados. 
 
DESCRIPTORES:  
PUENTES DE CARRETERA/ TABLEROS PARA PUENTES/ HORMIGON 
ARMADO/ ESPECIFICACIONES AASHTO ESTANDAR/ 
ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD/ DISEÑO PUENTES DE 
CARRETERA 
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ABSTRACT 
 
"DESIGN COMPARISON USING DECKS FOR VEHICULAR BRIDGES 
AASHTO STANDARD SPECIFICATIONS AND LIMIT STATES” 
 
In this graduation thesis is performed comparative design of reinforced 
concrete decks for vehicle bridges using the specifications that are based 
on elastic methods and criteria limit states (AASHTO Standard and LRFD). 
 
This explains both regulations in regard to concrete boards for road 
bridges. 
 
Attached decks designs using the criterion of last stand and checked by 
applying the criteria of limit states. 
 
It identifies the differences and similarities between the design criteria and 
is analyzing the results obtained considering maximum stresses, amount 
of reinforcement and volumes of work. 
 
The paper concludes by recognizing that it is advisable to design using 
limit state criteria and recommends its application. 
 
Attached plans designed boards. 
 
DESCRIPTORS: 
BRIDGES ROAD / DECKS FOR BRIDGES/ CONCRETE / AASHTO 
STANDARD SPECIFICATIONS / AASHTO LRFD SPECIFICATIONS/ 
DESIGN OF HIGHWAY BRIDGES
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CAPITULO 1. INTRODUCCIÓN 
 
1.1. GENERALIDADES 
Los puentes son estructuras, que permiten salvar accidentes geográficos 
como un río, un cañón, un valle, camino vía férrea, un cuerpo de agua, u 
otros tipos de obstáculos artificiales como un camino, una vía férrea, etc. y 
de esta manera transportar mercancías, permitir la circulación vehicular y 
trasladar personas de un sitio a otro. 
 
Dependiendo del uso que se les dé, algunos de ellos reciben nombres 
particulares, como acueductos, cuando se emplean para la conducción 
del agua; viaductos, si soportan el paso de carreteras y vías 
férreas, pasarelas, si están destinados exclusivamente a la circulación de 
personas, entre otros. 
 
Según el material predominante empleado en la estructura del puente 
pueden ser de: 
• Mampostería, 
• Madera, 
• Hormigón armado, 
• Hormigón pretensado, 
• Acero, 
• Hierro forjado, 
• De sección compuesta, y otros 
 
En la práctica observamos que la estructura de un puente está constituida 
de varios  materiales y en distintas proporcione, por lo cual, esta 
clasificación es simplemente una simplificación de lo que sucede en la 
realidad. Por ejemplo, muchos puentes de mampostería de piedra tienen 
las bóvedas en arco de mampostería de ladrillo. 
 
Con respecto a los puentes de mampostería los puentes de hormigón 
armado son de montaje rápido, ya que admiten en muchas ocasiones 
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elementos prefabricados, superan luces mayores que los puentes de 
piedra, aunque menores que los de acero, además como son muy 
resistentes a la acción de los agentes atmosféricos exigen un escaso 
mantenimiento. 
 
El diseño de cada puente varía dependiendo de su función y la naturaleza 
del terreno sobre el que el puente es construido.  Su proyecto y su cálculo 
pertenecen al campo de la ingeniería estructural, son numerosos los tipos 
de diseño que se han aplicado a lo largo de la historia, derivados de los 
materiales disponibles, las técnicas desarrolladas y las consideraciones 
económicas, entre otros factores. 
 
Las partes principales  que  se  pueden  distinguir  en  los  puentes  son  
los siguientes: 
a) Superestructura  
Constituida en términos generales para el caso de puentes de vigas: por 
las vigas principales, diafragmas, tablero, aceras, postes, pasamanos, 
capa de rodadura o durmientes, rieles, etc. 
 
b) Infraestructura 
Todo el conjunto de apoyos del puente que soportan a la superestructura, 
constituido por los apoyos intermedios (pilas, pilones o torres) y los 
apoyos extremos conocidos con el nombre genérico de estribos. 
Como elementos intermedios entre la superestructura y la infraestructura 
se tienen los aparatos de apoyo. 
Adicionalmente se debe considerar: 
c) La Cimentación 
Constituida, en el caso de puentes pequeños y de luces medias 
implantados en sitios de suelo bueno, simplemente por las zapatas de los 
apoyos del puente (pilas, estribos y de los muros de ala), pero si las 
condiciones de suelo son diferentes o si se trata de un puente de gran luz, 
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la cimentación puede ser tanto o más compleja que la estructura del 
puente que está sobre el suelo, entonces estaremos frente al diseño de 
algunos de los tipo de cimentación profunda. 
 
Uno de los elementos de la superestructura el tablero, es la parte 
estructural que queda a nivel de la rasante de la vía y tiene como función 
la de recibir y transmitir tanto cargas como sobrecargas a los elementos 
principales o soportantes de la estructura, como vigas, arcos o cables. 
El tablero, en el caso de construirse de hormigón armado se denomina 
también con el nombre de losa, se utiliza con frecuencia cuando se trata 
de luces pequeñas y medias, para puentes de grandes luces en forma 
alternativa el material utilizado es el acero. 
 
Sobre el tablero y para dar continuidad a la rasante de la carretera viene 
la capa de rodadura o carpeta de desgaste que en su momento deberá 
ser repuesta, en el caso de puentes ferroviarios sin balasto, estos 
elementos son sustituidos por los durmientes y sus rieles. 
 
Además de la capa de rodadura tenemos que sobre el tablero viene el 
resto de elementos del equipamiento del puente, en donde 
obligatoriamente están las protecciones laterales, de tipos variados según 
el uso del puente, el sistema de drenaje del tablero y demás instalaciones 
(eléctricas, telefónicas, etc.). 
 
1.2. JUSTIFICACION E IMPORTANCIA DEL TEMA SELECCIONADO 
 
Con el pasar del tiempo el diseño y construcción de las obras civiles han 
ido evolucionando en búsqueda de una vida más segura, confortable y 
cómoda, por lo tanto estructuras tan importantes como los puentes no 
podían ser la excepción, concibiendo así normas y criterios nuevos 
basados en estudios e investigaciones con el fin de hacerlos más 
resistentes a las solicitaciones a las que son sometidos. 
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En el Ecuador no se cuentan con normas o especificaciones propias para 
el diseño de puentes, razón por la cual se aplican desde mediados del 
siglo anterior hasta la presente fecha las Especificaciones Estándar de la 
Asociación Americana de Oficiales de Carreteras y Transporte [2], pero 
cabe destacar que en los EEUU de América desde el año 2006 estas 
especificaciones ya no se utilizan para el diseño de nuevos puente porque 
se las consideran obsoletas y en algunos casos hasta erróneas, y han 
sido remplazadas por las Especificaciones que recomiendan el método de 
diseño por los factores de carga y resistencia o de los Estados Límite 
(AASHTO LRFD Bridge Design Specifications [1]). Esto pone de 
manifiesto la urgente necesidad de actualizar los criterios y los métodos 
que se emplean en el diseño de puentes de carretera, que tienen también 
en el Ecuador no solo los profesionales de ingeniería civil sino también las 
instituciones públicas y privadas inmersas en el campo del diseño, 
construcción y mantenimiento vial. 
 
Por lo anotado, el presente trabajo de Graduación pretende contribuir a la 
difusión de métodos modernos aplicables al diseño de puentes de 
carretera y para ello se propone  establecer las diferencias entre las 
metodologías propuestas por las especificaciones AASHTO LRFD 2004 y 
AASHTO ESTANDAR 2002 en el diseño de tableros de hormigón armado 
de puentes de carretera e identificar el procedimiento más adecuado para 
el diseño de tableros de hormigón armado de puentes más económicos y 
resistentes. 
 
1.3. OBJETIVOS 
Objetivos Generales 
• Establecer los casos de aplicación ventajosa tanto del método 
elástico como del método de los estados limite en el diseño de 
tableros de hormigón armado para puentes de carretera.   
• Contribuir a la comprensión y aplicación adecuada de los criterios 
de diseño de puentes de carretera por los estados límite  
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Objetivos Específicos 
• Estudiar la metodología del diseño de los tableros de hormigón 
armado de puentes de carretera aplicando el método elástico 
según los criterios establecidos en las Especificaciones Estándar 
de la Asociación Americana de Funcionarios de Carreteras y del 
Transporte (AASHTO-Standard Specifications for Highway Bridges 
[2])  
• Estudiar la metodología del diseño de los tableros de hormigón 
armado de puentes de carretera aplicando el método de los 
estados límite de conformidad con las nuevas Especificaciones de 
la Asociación Americana de Funcionarios de Carreteras y del 
Transporte (AASHTO-LRFD- Bridge Design Specifications [1])  
• Realizar el diseño demostrativo de cuatro tableros de hormigón 
armado de puentes de carretera de dos vías de circulación 
teniendo como variable el número de vigas, aplicando las 
metodologías estudiadas. 
• Comparar las semejanzas y las limitaciones de las metodologías 
de diseño aplicadas e identificar las ventajas de su utilización. 
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CAPITULO 2. ESPECIFICACIONES AASHTO ESTÁNDAR  
PARA EL DISEÑO DE TABLEROS PARA PUENTES DE 
CARRETERA 
 
2.1. GENERALIDADES 
Las Especificaciones Estándar para el diseño de puentes de carretera de 
la Asociación Americana de Oficiales de Carreteras y Transporte 
(AASHTO-Standard Specifications for Highway Bridges) [2], contribuyeron 
al diseño de puentes de carretera, estableciendo  relaciones, y 
formulaciones, basados en análisis de tipo empírico así como en teorías y 
pruebas de laboratorio aceptadas por la autoridad competente [2]. Estas 
Especificaciones se han utilizado en los diseños de puentes de carretera 
de algunos países del continente americano, las mismas que 
evolucionaron desde la primera versión en 1931 hasta la 17º versión 
publicada  en el año 2002, que se mantuvo en vigencia en los EEUU 
hasta finales del año 2006, año en el cual fueron sustituidas oficialmente  
por las Especificaciones para el diseño de puentes por el método de los 
factores de carga y resistencia aplicando los criterios de los estados 
límite, las cuales ya venían siendo desarrolladas y aplicadas en forma 
paralela desde 1994 (AASHTO - LRFD Bridge Design Specifications) [1].  
 
Las Especificaciones Estándar de la Asociación Americana de Oficiales 
de Carreteras y Transporte [2], aceptan dos métodos de diseño para los 
puentes de carretera: el diseño para cargas de servicio o por esfuerzos 
admisibles (ASD) y el diseño por  última resistencia o por los coeficientes 
de carga (LFD). 
 
2.2. CARGAS DE DISEÑO Y COMBINACIONES 
Los puentes están sometidos a distintos tipos de cargas durante su vida 
útil, las que pueden variar dependiendo de muchos factores, tales como la 
ubicación geográfica, el uso que se le va a dar, etc. 
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El diseño de cualquier estructura, debe contemplar  la acción de las 
distintas cargas, de forma que a lo largo de su vida útil sea capaz de 
soportarlas, sin sufrir mayores deterioros. 
 
Entre las cargas que se considera que actúan sobre los puentes de 
carretera, se pueden mencionar a las siguientes:  
• Carga Muerta  
•  Carga Viva  
• Impacto o efecto dinámico debido a la carga viva 
• Cargas de viento 
• Otras como Fuerzas Frenado, Fuerza Centrífuga, Esfuerzos por 
variaciones de temperatura, Presión de Tierras, Presión Hidráulica 
Ascendente, Esfuerzos de Concentración, Esfuerzos de Montaje, 
Hielo, Esfuerzos debidos a Sismos. 
 
2.2.1. Carga Muerta [2, 6] 
Figura 2.1. Elementos permanentes en un puente de vigas longitudinales 
[6] 
 
Las cargas muertas,  llamadas también cargas permanentes, son cargas 
de magnitud constante que se mantienen en una sola ubicación. La carga 
muerta consiste en el peso propio de la estructura y todas las demás 
cargas inmóviles vinculadas permanentemente a la misma. Así, para un 
puente de carretera, la carga muerta consiste en el peso de la estructura 
completa (superestructura y subestructura). La superestructura incluye los 
elementos soportantes como vigas principales pórticos, arcos, etc., 
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tableros o sistemas de piso, elementos secundarios como protecciones 
laterales, diafragmas, etc. En la subestructura, la carga muerta consiste 
en el peso propio de los apoyos del puente: pilas,  estribos, muros de ala, 
etc. [6]. 
 
La carga muerta depende del material y de la geometría de los elementos 
estructurales además del proceso constructivo. 
 
Material 
Densidad 
(kg/m3) 
Aleaciones de aluminio 2800 
Superficies de rodamiento bituminosas 2250 
Hierro fundido 7200 
Escorias 960 
arena, limo o arcilla compactada 1925 
Hormigón 
Agregados de baja densidad 1775 
Agregados de baja densidad y arena 1925 
Densidad normal con f´c≤35MPa 2320 
Densidad normal con 35<f´c≤105MPa 2240+2,29f´c 
Arena, limo o grava suelta 1600 
Arcilla blanda 1600 
Grava, macadán o balasto compactado a rodillo 2250 
Acero 7850 
Sillería 2725 
Madera 
Dura 960 
Blanda 80º 
Agua 
Dulce 1000 
Salada 1025 
Elemento Masa por unidad de longitud kg/mm 
Rieles para tránsito, durmientes y fijadores por vía 0,30 
Tabla 2.1. Densidad de materiales [2] 
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2.2.2. Carga Viva [2] 
La carga viva consiste en el peso de las cargas móviles aplicadas sobre el 
puente tales como camiones, autobuses, automóviles, equipos para 
construcción, ciclistas y peatones. 
I. Carga Viva Vehicular [2] 
La carga vehicular consiste en la carga del camión estándar y una carga  
equivalente. 
a) Camiones estándar  
Consiste en un sistema de cargas puntuales que simulan el efecto de la 
presencia de vehículos de 2 y 3 ejes, a los cuales se los identifica con las 
letras H (camión tractor) y HS (camión tractor más un semirremolque) 
respectivamente [3]. 
a.1) Camión H [2, 10] 
El camión estándar tipo H es también conocido como camión-tractor, en la 
actualidad se reconocen dos tipos de camiones H: 
- H15-44  
- H20-44 
El camión tipo H consiste en un camión de dos ejes, el delantero que 
transmite a la calzada el 20% de la carga total del camión y el eje 
posterior  que trasmite el 80%.  
Cada eje distribuye su carga a dos ruedas separadas 1,83m, para el 
diseño se considera como carga de rueda a las del eje posterior por ser 
las de mayor valor. 
TIPO 
Eje Delantero Eje Posterior Carga de Rueda 
t kN t kN t kN 
H 15-44 2,72 26,68 10,88 106,73 5,45 53,46 
H 20-44 3,63 35,61 14,52 142,44 7,27 71,32 
Tabla 2.2. Cargas vehiculares del camión H [10] 
Cabe destacar que la carga del camión H 15 corresponden al 75% de la 
carga del camión H 20. 
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Figura 2.2. Camión tipo H [10] 
 
W= Carga del camión tractor más la carga. 
 
a.2) Camión HS [2, 10] 
La carga HS consiste en un camión tractor con un semirremolque. Las 
cargas se designan por las letras HS seguidas de un número que indica el 
peso del camión tractor [2]. 
TIPO 
Eje Delantero Eje Posterior Eje del Semirremolque 
t kN t kN t kN 
HS 15-44 2,72 26,68 10,88 106,73 10,88 106,73 
HS 20-44 3,63 35,61 14,52 142,44 14,52 142,44 
Tabla 2.3. Cargas de ejes del camión HS [10] 
 
TIPO 
Carga de Rueda 
t kN 
HS 15-44 5,45 53,46 
HS 20-44 7,27 71,32 
Tabla 2.4. Carga de rueda del camión HS [10] 
H 15-44
4.27 m
1.83 m
H 20-44
26,68 kN
35,61 kN
0,1 W
0,1 W
0,4 W
0,4 W
106,73 kN
142,44 kN
EJE DELANTERO EJE POSTERIOR
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Figura 2.3. Camión tipo HS 20-44 [10] 
W= Carga del camión tractor más la carga. 
 
Al igual que para el camión tipo H, la carga del camión HS 15 
corresponden al 75% de la carga del camión HS 20. 
La separación entre el eje posterior del camión y el eje del semirremolque 
varía entre 4,27 m y 9,14 m [10]. 
Todos los sistemas de carga H o HS se consideran aplicados en el ancho 
de una vía de 3,05 m. 
 
 Figura 2.4. Ancho de una vía [10] 
HS 15-44
4.27 m
1.83 m
HS 20-44
0.1 W
0.1 W
4.27 m - 9.14 m
0.4 W
0.4 W
0.4 W
0.4 W
EJE DELANTERO EJE POSTERIOR EJE SEMIRREMOLQUE
26,68 kN
35,61 kN
106,73 kN
142,44 kN
106,73 kN
142,44 kN
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b) Carga Equivalente (AASHTO Standard, sección 3.7.1.2.) [3, 10] 
Estas cargas se denominan de la misma manera como las cargas del 
camión estándar H y HS. 
 
La carga equivalente  simula el efecto de congestionamiento vehicular 
sobre el puente. Consiste en una carga uniformemente distribuida (q), de 
longitud ilimitada y que cubre el ancho de una vía (3m), más una carga 
concentrada (P) que adquiere un valor para el cálculo de momentos y otro 
para el cálculo de corte, esta carga es una sola cuando se calcule 
momento positivo o dos cargas concentradas en el caso de tramos 
continuos, una en cada vano, cuando se trate del cálculo de momentos 
negativos, en posición tal que provoquen los máximos esfuerzos. 
 
 
Figura 2.5. Carga distribuida equivalente (H 15-44 y HS 15-44) [10] 
 
 
Figura 2.6. Carga distribuida equivalente (H 20-44 y HS 20-44) [10] 
 
La carga concentrada (P) simula la existencia de algún vehículo de mayor 
carga en algún lugar del tren de vehículos que congestionan al puente. 
P= 60.05 kN       Momento86.74 kN       Corte
q= 7.00 kN/m
P= 80.07 kN       Momento115.65 kN       Corte
q= 9.34 kN/m
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c) Reducción de intensidad de carga [9] 
Las especificaciones AASHTO estándar establecen un porcentaje de 
reducción en la intensidad de cargas dependiendo del número de vías 
que se encuentran cargadas: 
 
Numero de vías cargadas % Reducción 
1 y 2 vías 0 
3 vías 10 
4 vías o mas 25 
Tabla 2.5. Reducción de intensidad de carga viva [9] 
 
II. Carga Peatonal [2] 
La carga peatonal consiste en una carga viva de 40,70x10-4 MPa (415 
kg/m2). Para el diseño de las vigas que soportan las veredas y el tablero, 
la carga peatonal se debe tomar como se muestra en la tabla 2.6: 
 
Luz del puente (m) Carga viva vehicular  (kg/m2) MPa 
0 a 7,6 415 40,7x10-4 
7,6 a 30,5 293 28,7x10-4 
Tabla 2.6. Carga viva peatonal [2] 
 
Para puentes con luces superiores a 30,5 m, la carga peatonal está dada 
por la expresión 2.1 [10]: 
4464,47146,47 * 1,10
15,25
WP
L
  
= + −   
   
   (2.1) 
Dónde: 
P =  Carga viva peatonal 228,1 293
kgMPa
m
 ≤  
 
 
L =  Longitud cargada del pasillo (m) 
W =  Ancho de la acera (m) 
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Los puentes que son destinados exclusivamente al tránsito peatonal  o 
para el paso de bicicletas deben ser diseñados para una carga peatonal 
de 40,70x10-4 MPa (415 kg/m2). 
 
2.2.3. Carga de Impacto [3, 6] 
Impacto es el término utilizada para especificar y considerar el efecto 
dinámico que sobre los puentes puede ocasionar la carga viva vehicular. 
Así por ejemplo, el movimiento de un vehículo a través de un puente en 
un rango normal de velocidad, produce mayores esfuerzos que aquéllos 
que produce el vehículo en posición estática [6]. 
 
El efecto dinámico total (impacto) sobre puentes se debe, entre otras, a 
tres situaciones específicas [6]: 
 
1) El golpe de las llantas del vehículo en las imperfecciones del piso. 
2) La aplicación de la carga en un corto periodo de tiempo. Este 
efecto es  variable para todos los elementos estructurales del 
puente. 
3) La vibración del vehículo, debido a un cambio brusco de velocidad. 
Una  superficie de rodamiento irregular contribuye a este efecto. 
 
La vibración del vehículo induce también vibraciones en la estructura. La 
magnitud de los esfuerzos depende de la relación de masas del vehículo 
y del puente, de la frecuencia natural de la estructura y las características 
del amortiguamiento del puente [6]. 
 
Los efectos dinámicos se consideran en el análisis y diseño de las 
estructuras de puentes [6]. 
 
Grupo A – Se considera el efecto del impacto de la carga viva vehicular 
cuando se diseñen. 
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1) Elementos de la superestructura, incluyendo las columnas de 
pórticos rígidos. 
2) Pilares (con apoyos o sin ellos, sin hacer caso del tipo) excluyendo 
fundaciones y aquellas porciones bajo la línea del terreno. 
3) Las porciones de pilotes de acero o concreto que están sobre la 
línea del terreno, que soportan la superestructura.  
 
Grupo B – No se considera el efecto del impacto de la carga vehicular en 
el diseño de: 
1) Estribos, muros de retención, pilotes (exceptuando lo especificado 
en el párrafo anterior literal (3), 
2) Cimentaciones y zapatas, 
3)  Estructuras de madera, 
4) Acera, 
5) Alcantarillas que están a 3 pies o más de profundidad. 
 
El fenómeno de impacto se relaciona a la interacción del vehículo con el 
puente. La AASHTO específica que los efectos dinámicos de las cargas 
móviles se expresen como una fracción del efecto de la carga viva 
vehicular según la expresión 2.2 [3]: 
15,241 1,30
38
I
L
 
= + ≤ + 
           
(2.2) 
Dónde:  
I =
 Factor de impacto (máximo 30% o 0,30) 
L =  Luz del vano en donde se encuentra la sección del elemento 
en análisis. Longitud en metros. 
 
Para la uniformidad en la aplicación de la fórmula de impacto, la longitud 
cargada, L, es definida según los siguientes parámetros [3]:   
1) Para el piso de la calle: la longitud del claro de diseño.  
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2) Para miembros transversales, como las vigas de piso, el claro del 
miembro se toma centro a centro de los apoyos. 
3) Para calcular los momentos por carga de camión: la longitud del 
claro, o para los brazos en voladizo, la longitud es desde centro del 
momento al eje más lejano.   
4) Para cortante debido a las cargas de camión: la longitud de la 
porción cargada del claro del punto en consideración a la reacción 
más lejana; para los brazos en voladizo se usara un factor de 
impacto del 30%.   
5) Para claros continuos: la longitud del claro en consideración para el 
momento positivo, y el promedio de dos claros cargados 
adyacentes para el momento negativo. 
 
2.2.4. Fuerza Longitudinal Fuerza de Frenado [6] 
Las fuerzas longitudinales son transmitidas por las ruedas del vehículo a 
la carpeta de rodadura cuando un vehículo frena o acelera. Su magnitud 
depende del peso del vehículo, de la velocidad del mismo en el instante 
de frenar o acelerar y del intervalo de tiempo que transcurre hasta adquirir 
la velocidad esperada. Se transmiten como cortantes horizontales a la 
subestructura a través de los apoyos, sin considerar que produzcan algún 
efecto en la superestructura. 
 
Las especificaciones estándar de la AASHTO designan una fuerza 
longitudinal o fuerza de frenado de diseño de 5% de la carga viva sin 
tomar en cuenta el factor de impacto, es decir en este caso la carga viva 
es la carga equivalente uniformemente distribuida combinada con la carga 
concentrada o dos en el caso de claros continuos. Ambas cargas se 
consideran uniformemente distribuidas en un ancho de 3,05 m. 
0,05 *LF L=  (2.3) 
Dónde: 
LF =  Fuerza Longitudinal o Fuerza de Frenado 
L =  Carga Viva. 
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La fuerza longitudinal se reparte por igual en todos los apoyos fijos de las 
vigas de un puente. 
Para la aplicación de esta fuerza el código realiza las siguientes 
suposiciones: 
- Deben ser cargadas todas las vías de tráfico, suponiendo que 
todas ellas son unidireccionales, es decir para el cálculo de la 
fuerza longitudinal se considera a todo el puente con una sola 
dirección, cuando se carguen tres o más vías deben aplicarse los 
coeficientes de intensidad de cargas respectivos. 
- Se considera que la fuerza de frenada se encuentra aplicada a 1,83 
m por encima de la capa de rodadura. 
 
2.2.5. Fuerza Centrífuga [2, 3] 
Los puentes con curvatura en planta están sometidos a fuerzas 
centrifugas causadas por las cargas vivas [3]. La fuerza centrífuga debe 
ser calculada como un porcentaje de la carga viva sin impacto, para lo 
cual la carga viva debe ser solo la  del camión de diseño y en ningún caso 
se debe utilizar la carga equivalente [2].  
 
Se aplica las mismas suposiciones que para la fuerza de frenado, esto es 
que todas las vías deben estar cargadas y consideradas en una sola 
dirección de tráfico y que la fuerza centrífuga se aplica a 1,83 m por 
encima de la capa de rodadura [2]. 
 
La magnitud de esta fuerza se calcula mediante la expresión 2.4 [2]: 
*Fc C Rcv=
    
(2.4)
 
Dónde: 
C =  Porcentaje que permite medir la Fuerza Centrifuga 
2790 * SC
R
=  
Rcv =
 
Reacción por carga viva vehicular (camión estándar) sin 
considerar impacto.  
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S =  Velocidad (km/hr) 
R =  Radio de curvatura (m). 
 
2.2.6. Cargas de Viento [3, 6] 
El viento es un fenómeno natural al que la gran mayoría de estructuras 
están expuestas. En ingeniería resulta práctico considerar que el viento 
produce una presión cuya magnitud es proporcional a su velocidad, que 
es uniforme en todas las áreas expuestas a su acción y que dicho efecto 
puede provenir de cualquier dirección [6].  
 
En nuestro país las velocidades del viento durante el año son 
relativamente bajas en comparación a otras regiones, situación por la cual 
se desprecia su efecto sobre estructuras de gran masa y rigidez, no así en 
estructuras de gran área expuesta al efecto (en relación a su rigidez y 
masa), en las cuales las presiones ejercidas por el viento son de suma 
importancia, tal como es el caso, por ejemplo de los rótulos publicitarios, 
naves industriales, entre otros [6].  
 
El efecto del viento en los puentes, por su carácter dinámico, (una 
velocidad puede ser alcanzada en un corto periodo y permanecer por un 
intervalo de tiempo o decaer rápidamente), es muy complejo, debido a 
que son muchas las variables que intervienen, entre las cuales pueden 
mencionarse [6]: 
- Tamaño y forma del puente. 
- Ángulos probables de incidencia 
- Efectos de pantalla del terreno aledaño (esto se refiere al grado 
de  protección que tienen por ejemplo los soportes extremos en 
relación a los intermedios). 
- Relación velocidad-tiempo del viento. 
 
Las cargas de viento se las asume como cargas estáticas uniformemente 
distribuidas  aplicadas sobre el área expuesta de la estructura. El área 
expuesta consiste en la suma de todas las áreas de los elementos 
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estructurales, inclusive el sistema de piso y las barandas vistos en 
elevación, haciendo un ángulo de 90º con el eje longitudinal de la 
estructura.  
2P Cd Vσ= ∗ ∗
    
(2.5) 
Dónde: 
P =  Presión del viento sobre la estructura. 
Cd =  Coeficiente de arrastre 
σ =  Densidad del aire. 
V =  Velocidad del viento. 
 
Estas fuerzas se suponen para una velocidad de viento de 160 km/h, y 
pueden modificarse en proporción al cuadrado de la velocidad del viento 
si las condiciones respaldan el cambio [3]. 
 
Estos valores para algunos grupos de combinación de cargas pueden 
reducirse o aumentarse en la razón del cuadrado de la velocidad de 
diseño (máxima velocidad del viento en la región), al cuadrado de la 
velocidad base del mismo (160 km/h) para algunas combinaciones de 
cargas, siempre que la velocidad de diseño del viento pueda ser estimada 
con una precisión razonable [6]. 
2
1VF
V
 
=  
 
     
(2.6) 
Dónde: 
F =  Factor de corrección. 
1V =  Velocidad de viento probable para el sitio de diseño del 
puente (km/hr) 
V =  Velocidad base (160 km/hr). 
 
I. Diseño de la Superestructura [3] 
Para el diseño del puente la aplicación de la carga de viento se la 
analizara por separado para la superestructura y subestructura, ya que se 
consideran distintos parámetros en su aplicación. 
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En el diseño de la superestructura, se considera que la  carga de viento 
esta aplicada horizontalmente en ángulo recto al eje longitudinal de la 
estructura con las siguientes intensidades: 
 
- Para armaduras y arcos: 366,2 kg/m2 pero no menos de 446,5  
kg/m lineal en el plano de la cuerda cargada, y de 223,2 kg/m lineal 
en el plano de la cuerda no cargada.  
- Para vigas y vigas principales: 244,1 kg/m2 pero no menos de 
446,5 kg/m lineal en la luz de las vigas principales.  
 
Además sobre la carga viva se debe aplicar una fuerza de 149 kg/m 
perpendicular al eje longitudinal del puente, actuando a 1,83 metros por 
encima del tablero de la calzada. 
 
II. Diseño de la Infraestructura [6] 
Al igual que para la superestructura, se realiza un análisis de la carga de 
viento por separado solo para la subestructura, es por esto que las 
Especificaciones AASHTO [2] hacen una división entre fuerzas de viento 
provenientes desde la superestructura y las fuerzas de viento aplicadas 
directamente a la subestructura. 
 
a) Fuerzas de viento provenientes de la superestructura [6] 
Para el cálculo de las fuerzas de viento provenientes de la 
superestructura, se toma en cuenta toda el área expuesta de la misma, 
incluyendo vigas, sistemas de piso, barandales, entre otros. 
Se  establecen dos tipos de cargas  en el cálculo provenientes de la 
superestructura:  
 
a.1) Carga de viento aplicada directamente a la superestructura 
Las Especificaciones AASHTO Estándar en el artículo 3.15 [2] 
proporcionan valores para las fuerzas de viento transversales y 
- 22 - 
 
longitudinales transmitidas por la superestructura a la subestructura para 
diferentes ángulos de dirección del viento.  
 
El ángulo anterior (ángulo de esviaje del viento) es medido desde la 
perpendicular al eje longitudinal del puente y la dirección asumida del 
mismo es la que produce el esfuerzo máximo en la subestructura. Las 
fuerzas longitudinal y transversal, son aplicadas simultáneamente en la 
elevación del centroide de la superestructura [6]. 
 
 
Figura 2.7. Carga de viento aplicada directamente a la superestructura [6] 
 
Dónde:  
=Wi
 
Carga de viento aplicada directamente a la superestructura.
 
=Wit
 
Fuerza de viento transversal.
 
=Wil
 
Fuerza de viento longitudinal. 
=CG
 
Centro de gravedad de la superestructura.
 
=T
 
Angulo de esviaje del viento. 
 
a.2) Carga de viento aplicada a la carga viva 
Carga de viento actuando sobre la carga viva móvil, considerada como 
una carga distribuida para la cual las Especificaciones AASHTO Estándar 
CG
W1t
T
W1l
W1
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establecen en el artículo 3.15.2.1.2 [2] los valores de las fuerzas 
longitudinales y transversales. Estas fuerzas son aplicadas a 1,83 m de la 
capa de rodadura del puente [6]. 
 
 
Figura 2.8. Carga de viento aplicada a la carga viva [6] 
 
Dónde:  
=1WL
 
Carga de viento aplicada directamente a la 
superestructura.
 
=1WL t
 
Fuerza de viento transversal.
 
=1WL l
 
Fuerza de viento longitudinal. 
=CG
  
Centro de gravedad de la superestructura.
 
=T
  
Angulo de esviaje del viento. 
 
b) Fuerzas de viento aplicadas directamente a la subestructura 
Las fuerzas longitudinales y transversales que se aplicaran directamente a 
la subestructura se calculan en base a una carga de viento de 195 kg/m2. 
Paravientos con dirección desviada a la subestructura, la fuerza se 
descompone en componentes perpendiculares a la elevación frontal y 
lateral. Ambas componente actuaran en la elevación del centro de 
gravedad de las respectivas áreas y son aplicadas simultáneamente con 
las cargas de viento de la superestructura [6]. 
CG
WL1
t
TWL1
WL1l
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Figura 2.9. Carga de viento aplicada directamente a la subestructura [6] 
 
Dónde:  
=1A
  
Área transversal expuesta al viento. 
=2A
  
Área longitudinal expuesta al viento.
 
=2W
 
Carga de viento aplicada directamente a la 
subestructura.
 
=2W L
 
Fuerza de viento longitudinal.
 
=2W T
 
Fuerza de viento transversal. 
=T
  
Angulo de esviaje del viento. 
 
2.2.7. Cargas Térmicas, por la Variación de Temperatura Ambiental 
Las variaciones de temperatura que se  producen en el ambiente dan 
lugar a que los elementos sufran dilataciones y contracciones por 
aumento y disminución de temperatura respectivamente. Cuando las 
estructuras se encuentran restringidas al movimiento, se originan sobre 
éstas, fuerzas térmicas que se deben tener presente para el análisis 
estructural y diseño de estos elementos estructurales [6]. 
 
Debido a que en el país las variaciones de temperatura son bajas con 
relación a las zonas para las que fueron creadas las normas AASHTO, 
por lo general, los esfuerzos a los que se ven sometidas las estructuras 
A1
W2T
W2T
A2
W2L
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de puentes bajo estos efectos, no son tan críticos con relación a los 
producidos por otras solicitaciones [6]. 
 
Las dilataciones o contracciones que sufren los cuerpos bajo los cambios 
de temperatura pueden evaluarse con la siguiente expresión [6]. 
 
δ α= ∆* *t L T                                          (2.7) 
Dónde:  
δ =t
  
Cambio de longitud en dirección considerada (m). 
α =
  
Coeficiente de dilatación lineal.
 
=L
 
Longitud del elemento en la dirección considerada 
(m).
 
∆ =T
  
Cambio de temperatura. 
 
Los esfuerzos que se generan en el elemento en la dirección considerada, 
dependen fundamentalmente del grado de restricción que la estructura 
posee en dicha dirección. Así por ejemplo, en un elemento 
completamente restringido  al movimiento en la dirección analizada, el 
esfuerzo (σ ) que en él se genera un cambio de temperatura ∆T  es [6]: 
δ
σ
 
=  
 
*
tE
L
                                         (2.8) 
Dónde:  
σ =
  
Esfuerzo generado en el elemento analizado (kg/cm2). 
=E
  
Módulo de elasticidad del material (kg/cm2). 
δ
=
t
L   
Deformación unitaria del elemento, y por lo tanto. 
σ α= ∆* *E T                                          (2.9) 
Dónde:  
σ =
  
Esfuerzo generado en el elemento analizado (kg/cm2). 
=E
  
Módulo de elasticidad del material (kg/cm2). 
α =
  
Coeficiente de dilatación lineal.
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∆ =T
  
Cambio de temperatura. 
 
Para los esfuerzos y movimientos que resultan por variaciones de 
temperatura se deben incluir provisiones en el diseño de puentes. El 
ascenso y caída de la temperatura se fijan para la localidad en la que la 
estructura se construye y se calcula a partir de una temperatura asumida 
en el momento en que se dé una elevación o descenso [3].  
 
Los rangos máximos a considerar para las variaciones de la temperatura, 
son los siguientes:  
 
 Rango 
Clima moderado De -18°C a 49°C 
Clima frio De 34°C a 49°C 
Tabla 2.7. Rangos de temperatura estructuras metálicas [2] 
 
 
Aumento de 
temperatura 
Descenso de 
temperatura 
Clima moderado -1,10°C 4,45°C 
Clima frío 1,67°C 7,22°C 
Tabla 2.8. Rangos de temperatura para el hormigón [2] 
 
Estos rangos de temperatura son aplicados solo para los Estados Unidos 
de América para otros países se deben hacer los estudios pertinentes. 
 
2.2.8. Fuerza de levantamiento 
La fuerza de levantamiento en apoyos es una acción vertical de tipo 
ascendente a considerarse en el diseño de apoyos y en la revisión de la 
estabilidad de la subestructura [6]. 
 
Esta fuerza se genera cuando una determinada condición de carga, obliga 
a un determinado apoyo a ejercer una reacción vertical hacia abajo, o 
bien cuando por el tipo de tamaño de las conexiones en el apoyo, y por el 
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tipo de reacción que deba ejercer, se generen esfuerzos resultantes de 
tracción en alguna parte del mismo [6]. 
 
Se establece las siguientes especificaciones referentes al diseño de los 
elementos de anclaje de los apoyos con la superestructura y 
subestructura: 
 
a) Se debe tomar provisiones para el adecuado acoplamiento de la 
superestructura con la subestructura, garantizando que el empuje 
ascendente calculado en cualquier apoyo sea resistido por 
miembros de tensión que acoplan una masa de mampostería igual 
a la mayor fuerza obtenida bajo una de las siguientes 
condiciones[2]: 
- 100%  de la fuerza de levantamiento calculada, causada por 
cualquier carga o combinación de cargas en la cual la carga 
viva más impacto se aumenta en 100%.  
- 150% de la fuerza de levantamiento calculada a nivel de cargas 
de trabajo.  
 
b) Los pernos de anclaje sujetos a tensión y otros elementos de la 
estructura esforzados bajo las condiciones anteriores se deben 
diseñar para 150% del esfuerzo básico admisible a tensión [2]. 
 
2.2.9. Presión del Flujo [6] 
Es conocido por todos la enorme fuerza provocada por el agua, producto 
de las crecidas de los ríos y su efecto sobre pequeños cuerpos como 
personas, animales, medios de transporte, entre otros [6]. 
 
Esta misma fuerza actúa sobre estructuras estáticas, construidas sobre 
los ríos. Muchas veces se cree erróneamente que por el peso de los 
elementos dela subestructura la fuerza provocada por el flujo de la 
corriente es despreciable, sin embargo al analizar el fenómeno se observa 
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que los elementos de las subestructuras construidas en una región 
afectada por la corriente, están sujetos a tres efectos importantes [6]: 
- Deslizamiento. 
- Volteo. 
- Socavación alrededor de la base 
 
Las Especificaciones AASHTO Standard [2] establecen una fórmula para 
calcular la presión unitaria que actúa sobre el área expuesta de la 
estructura. En dicha formula la presión del flujo de la corriente es 
directamente proporcional al cuadrado de la velocidad de la misma para 
todos los casos, diferenciándose únicamente en la constante que 
depende de la forma de la pila y para la cual se da los siguientes 
valores[6]: 
- K = 1 3/8 para pilas con extremos cuadrados. 
- K = ½ par pilas con extremos angulares, donde el ángulo es 30º. 
- K = 2/3 para pilas circulares. 
 
A continuación se muestra una pila sometida a la presión del flujo de la 
corriente: 
 
Figura 2.10. Presión de flujo de la corriente [6] 
 
*SF P A= ∑
    
(2.10) 
Dónde: 
=SF  Fuerza resultante debida a la presión de la corriente 
del agua. 
SF
Ysf
A1
A2
- 29 - 
 
= =
2
*P K V  Presión de flujo de la corriente. 
=K  Constante que depende de la forma de la pila. 
=V  Velocidad del agua. 
A =∑  Sumatoria de las aéreas expuestas a la presión de la 
corriente. 
Ysf =
 
Punto de Aplicación de la fuerza debido a la presión 
de la corriente. (Centro de gravedad). 
 
2.2.10. Presión hidráulica Ascendente (Flotación) [6] 
El fenómeno de la flotación o empuje ascendente es el resultado de las 
fuerzas ejercidas por un fluido sobre un cuerpo sumergido o flotante. Su 
valor es igual al peso del volumen del fluido desplazado por el cuerpo 
sólido y puede ser volumen de fluido desplazado por el cuerpo sólido y 
puede ser calculado a través de un análisis del cuerpo en consideración. 
 
Las especificaciones AASHTO Standard [2] establecen que el fenómeno 
de flotación debe ser considerado donde afecte, ya sea en la 
subestructura incluyendo pilotes o la superestructura. 
 
Figura 2.11. Presión hidráulica ascendente [6] 
 
El efecto de la flotación se debe tener en cuenta para el análisis de la 
estabilidad de la pila o del elemento en contacto con el agua, y debe 
calcularse tanto para la condición del estiaje (verano) como de crecida 
B
NIVEL DEL AGUA
Vsum
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(invierno) y para su cálculo debe estimarse el valor del volumen 
sumergido del elemento considerado y multiplicarse por el peso específico 
del líquido desplazado. 
 
La presión hidráulica ascendente se puede calcular con la expresión 2.11: 
*B Vsumγ=
    
(2.11) 
Dónde: 
B =
 Empuje hidráulico ascendente (kg). 
γ =
 Peso específico del líquido desplazado (kg/m3). 
Vsum =
  Volumen sumergido del elemento estructural 
considerado (m3). 
 
2.2.11. Presión de Tierras [6] 
También llamado Empuje del Suelo, todo volumen de tierra en contacto 
lateral con una estructura ejerce sobre ella cierta acción denominada 
Presión de Tierras. En el caso de puentes carreteros los elementos de la 
subestructura que por lo general están sometidos a este tipo de acción 
son los estribos. Cuando estos ceden bajo la acción de la presión de 
tierras, ésta ceden bajo la acción de la presión de tierras, ésta disminuye 
hasta alcanzar un valor mínimo conocido como Presión Activa. Por el 
contrario, si el estribo se ve forzado contra el relleno adyacente, la presión 
aumenta hasta un valor máximo conocido como Presión Pasiva.  
 
En el análisis de estribos, el problema consiste generalmente en estimar 
el empuje activo de terreno sobre el estribo y diseñarlo de tal manera que 
sea seguro ante las siguientes solicitaciones: 
- Volteo, respecto al pie de la fundación del estribo.  
- Deslizamiento de la base del estribo sobre el suelo de fundación. 
-  Aplastamiento del material de fundación o sobrecarga de pilotes 
en el  punto de máxima presión. 
- Esfuerzos máximos de corte y flexión generados en las secciones  
criticas del estribo. 
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A menudo se desprecia la presión pasiva en el análisis global de estribos, 
debido a la posibilidad de que el suelo que esté frente al estribo no se 
encuentre colocado todavía cuando se haga el relleno, o a que puede ser 
removido para hacer excavaciones o por socavación. 
 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] en el artículo 3.20.1 afirma 
que los estribos son proporcionados para resistir presiones obtenidas a 
partir de la teoría de Rankine, con la salvedad de que ninguna estructura 
sea diseñada para un peso fluido (masa) equivalente no menor a 4,17 
kN/m3 (480 kg/m³), la teoría de Rankine se fundamenta en un caso 
particular de material no cohesivo y para el cual la teoría puede 
considerarse como exacta. Sin embargo para otro tipo de material la 
teoría puede utilizarse, aunque es solo aproximada. 
Figura 2.12. Empuje de tierra [6] 
 
La teoría de Rankine establece, al considerar un ancho unitario del 
elemento de retención, que las presiones varían linealmente con la 
profundidad, por lo cual la máxima presión activa obedece a la expresión 
2.12: 
* *Pa ka hγ=
    
(2.12) 
 
Y para la máxima presión pasiva se establece la expresión 2.13: 
* * 'Pp kp hγ=
    
(2.13) 
h'/3
h'
h
h/3Ep
Ea
kp ka
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Dónde: 
Pa =
 Máxima presión activa (kg/m2). 
Pp =
 Máxima presión pasiva (kg/m2). 
γ =
 Peso específico del material de relleno (kg/m3). 
'h y h =
 Altura de rellenos, atrás y delante del estribo 
respectivamente (m). 
ka =
 Coeficiente de presión activa de tierras. 
2tan (45 2)ka φ= −
    
(2.14) 
kp =
 Coeficiente de presión pasiva de tierras. 
2tan (45 2)kp φ= +
    
(2.15) 
φ =
 Angulo de fricción interna del material de relleno. 
 
Para efectos de revisar la estabilidad del estribo, el volumen de presiones 
puede considerarse sustituido por fuerzas concentradas equivalentes, 
cuya magnitud dada por el empuje activo y el empuje pasivo, se obtiene 
de integrar los productos de la presión activa o pasiva, según el caso, por 
las respectivas superficies de contacto.  
 
Por otro lado, dada la distribución lineal que para ambas presiones se 
tienen en la teoría de Rankine, el punto de aplicación de tales fuerzas se 
encuentra a un tercio de la altura del relleno medida desde la base, y que 
su dirección es paralela a la superficie de acceso al puente.  
21 2 * * *Ea ka hγ=
   
(2.16) 
21 2 * * * 'Ep kp hγ=
   
(2.17) 
Dónde: 
Ea =
 Empuje activo, ubicado a h/3 de la base del relleno, 
atrás del estribo (kg/m). 
Ep =
 Empuje pasivo ubicado a h’/3 de la base del relleno, 
delante del estribo (kg/m). 
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2.2.12. Cargas sísmicas [6] 
Las cargas sísmicas constituyen otro componente de las fuerzas Medio 
Ambientales que todas las estructuras deben resistir, llamándose en la 
actualidad a las mismas estructuras sismo - resistentes. 
 
Las cargas sísmicas son cargas inerciales causadas por movimientos 
sísmicos, estas pueden ser calculadas teniendo en cuenta las 
características dinámicas del terreno, de la estructura (amortiguamiento 
masa y rigidez), y las aceleraciones esperadas. Son cargas dinámicas 
que también pueden ser aproximadas a cargas estáticas equivalentes. 
Los edificios pueden utilizar este procedimiento estático, pero también se 
puede utilizar un análisis modal o dinámico. 
 
 Los sismos producen cargas sobre una estructura por medio de la 
interacción del movimiento del suelo y las características de respuesta de 
la estructura. Esas cargas resultan de la distorsión en la estructura 
causada por el movimiento del suelo y la resistencia lateral de ésta. Sus 
magnitudes dependen de la velocidad y tipo de aceleraciones del suelo, 
así como de la masa y rigidez de la estructura. El sismo es una liberación 
súbita de energía en las capas interiores de la corteza terrestre que 
produce un movimiento ondulatorio del terreno. 
 
Los puentes constituyen uno de los eslabones más importantes para tener 
una vida plena en este mundo moderno,  es por eso sumamente 
importante que estos puentes se construyan bajo normas de seguridad 
con respecto a los sismos, de manera que pueda ser seguro ante un 
posible terremoto y estar en condiciones de servir en todo momento bajo 
estas circunstancias.  Un sismo ejerce fuerzas en un puente y su función 
está referida en base a factores como el peso muerto en la estructura, los 
grandes movimientos, el periodo de vibración y el tipo desuelo existente. 
 
En las regiones donde los terremotos pueden ser anticipados, las 
estructuras deben estar diseñadas para resistir movimientos sísmicos, 
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considerando la relación del sitio, las fallas activas, la respuesta sísmica 
de los suelos en el lugar, y las características de respuesta dinámica de la 
estructura en su totalidad de acuerdo con las Especificaciones AASHTO 
Estándar [2]. 
 
La fuerza sísmica lateral que actúa sobre la estructura, en cualquier 
dirección se puede calcular usando una modificación de la expresión 2.18: 
* *EQ C F W=     (2.18) 
Dónde: 
EQ =
 Fuerza estática horizontal equivalente aplicada en el 
centro de  gravedad de la estructura. 
F =
 Factor sísmico de estructuración, indicativo de las 
características de absorción de energía de la 
estructura. 
W =
 Carga muerta de la estructura en libras. 
* *A R SC
Z
=
    
(2.19) 
Dónde: 
C =
 Coeficiente de respuesta combinado. 
A =
 Aceleración máxima esperada en el sirio. 
R =
 Respuesta normalizada. 
S =
 Ampliación de la relación espectral del suelo. 
Z =
 Reducción de ductilidad y valoración de riesgo. 
0,32 *T W P=
    
(2.20) 
Dónde: 
T =
 Periodo de vibración de la estructura en segundos. 
P =
 Fuerza uniforme total, en libras que se requiere para 
producir una deflexión máxima horizontal de 1 plg. en 
toda la estructura. 
W =
 Carga muerta contribuyente en libras. 
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El periodo de vibración de la estructura puede ser calculado también 
utilizando técnicas de análisis dinámicos.  
 
2.2.13. Combinaciones de Diseño [6] 
Un puente durante su vida útil, puede estar sujeto simultáneamente a 
diferentes tipos de cargas de las previamente mencionadas. En este 
sentido todas las partes de un puente deben proporcionarse para que 
resistan el grupo o grupos de cargas aplicables al tipo de estructura y al 
sitio particular en que se encuentran [6]. 
Para determinar las condiciones críticas de carga, debe aplicarse un buen 
criterio desde el punto de vista ingenieril, pues no es necesario suponer 
todas las cargas máximas. Por ejemplo las cargas máximas de viento no 
se combinan con las cargas máximas de sismo, debido a que la 
probabilidad de su ocurrencia simultánea es mínima [6]. 
Las especificaciones AASHTO Estándar [2] establecen las combinaciones 
de carga que pueden considerarse actuando sobre una estructura, las 
cuales son aplicables en los dos métodos de diseño, Método de carga de 
servicio (ASD) y Método de factor de carga (LFD) [6]. 
 
 Método de cargas de servicio (ASD) [6] 
En el método de cargas de servicio, los elementos estructurales se 
diseñan de manera tal, que los esfuerzos resultantes de la acción 
de las cargas de servicio calculados, no excedan los esfuerzos 
permisibles. Los esfuerzos calculados bajo la acción de cargas de 
servicio están limitados a valores que se localizan dentro del rango 
elástico de los materiales, de manera que se considera una 
relación lineal esfuerzo-deformación.  
Para algunas combinaciones de cargas los esfuerzos permisibles 
normales pueden ser incrementados. Esto es equivalente a decir 
que solamente un porcentaje de la suma total de los máximos 
efectos es considerado, ya que la posibilidad de que ocurra 
simultáneamente el valor máximo de esos eventos es remota. 
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 Método de diseño por factores de carga (LFD) [6] 
El método de diseño por factor de carga consiste en incrementar 
las cargas de servicio o las fuerzas y momentos internos 
relacionados por medio de  coeficientes de carga ( )β . Además de 
amplificar, a través de factores de carga ( )γ , las combinaciones en 
las que las anteriores cargas de servicio o acciones  internas 
participan. El resultado de cada combinación no debe exceder la 
resistencia nominal calculada. 
 
Cada componente de la estructura, debe ser diseñada para resistir 
seguramente todo el grupo de combinaciones de estas fuerzas que son 
aplicadas al sitio o tipo particular [6]. 
Los grupos de combinaciones de carga para el diseño por cargas de 
servicio (ASD) y diseño por resistencia o coeficientes de carga (LFD), 
están dados por la expresión 2.21 [6]: 
( ) ( )* * * * * * *
* * ( ) * *
D L C E B S W
WL L R EQ ICE
D L I CF E B SF W
Grupo N
WL LF R S T EQ ICE
β β β β β β β
γ β β β β β
 + + + + + + +
=  
+ + + + + + +  
(2.21) 
Dónde: 
N =
 Grupo 
γ =
 Factor de combinación de carga 
β =
 Coeficiente de carga 
D =
 Carga muerta 
L =
 Carga viva 
I =
 Carga viva de impacto 
E =
 Presión de tierra 
B =
 Presión hidráulica ascendente 
W =
 Carga de viento en la estructura 
WL =
 Carga de viento en carga viva. 
LF =
 Fuerza longitudinal de la carga viva 
CF =
 Fuerza centrifuga 
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R =
 Acortamiento de cercha 
S =
 Encogimiento 
T =
 Temperatura 
EQ =
 Sismo 
SF =
 Presión de flujo de corriente 
ICE =
 Presión de hielo 
 
Los factores de carga γ  y coeficientes de carga β  se encuentran dados 
en la tabla 2.9. 
col. No 1 2 3 3A 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 
GRUPO γ 
FACTORES β 
% 
D (L+I)n (L+I)p CF E B SF W WL LF R+S+T EQ ICE 
CA
R
G
A 
D
E 
SE
R
VI
CI
O
 
I 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 100 
IA 1,0 1 2 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 150 
IB 1,0 1 0 1 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 ** 
II 1,0 1 0 0 0 1 1 1 1 0 0 0 0 0 125 
III 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 0 0 0 125 
IV 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 1 0 0 125 
V 1,0 1 0 0 0 1 1 1 1 0 0 1 0 0 140 
VI 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 1 0 0 140 
VII 1,0 1 0 0 0 1 1 1 0 0 0 0 1 0 133 
VIII 1,0 1 1 0 1 1 1 1 0 0 0 0 0 1 140 
IX 1,0 1 0 0 0 1 1 1 1 0 0 0 0 1 150 
X 1,0 1 1 0 0 βE 0 0 0 0 0 0 0 0 100 
D
IS
EÑ
O
 
PO
R
 
FA
CT
O
R
ES
 
D
E 
CA
R
G
A 
I 1,3 βD 1,67* 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 
N
O
 
AP
LI
CA
BL
E 
IA 1,3 βD 2,2 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 
IB 1,3 βD 0 1 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 
II 1,3 βD 0 0 1 βE 1 1 1 0 0 0 0 0 
III 1,3 βD 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 0 0 0 0 
IV 1,3 βD 1 0 1 βE 1 1 0 0 1 1 0 0 
V 1,25 βD 0 0 1 βE 1 1 1 0 1 1 0 0 
VI 1,25 βD 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 1 0 0 
VII 1,3 βD 0 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 1 0 
VIII 1,3 βD 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 1 
IX 1,2 βD 0 0 1 βE 1 1 1 0 0 0 0 1 
X 1,3 1 1,67 0 0 βE 1 0 0 0 0 0 0 0 
Tabla 2.9. Coeficientes γ  y β [2] 
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En la tabla de factores y coeficientes de carga (tabla2.9), se hace una 
distinción para la aplicación de la carga viva más impacto clasificándola 
en: 
- (L+I)n: Carga viva más impacto para cargas H o HS de la AASHTO.  
- (L+I)p: Carga viva más impacto de acuerdo con los criterios de 
sobrecarga de la agencia o institución en operación. 
 
I. Consideraciones particulares para los coeficientes de carga 
a) Método de diseño de carga de servicio o Método Elástico [2, 6] 
Cuando se trabaje con las combinaciones de carga según este método se 
deben tomar las siguientes consideraciones: 
- β =E 1,0 y 0,5 para cargas laterales en marcos rígidos Se toma el 
valor que proporciona el mayor efecto. 
- β =E 0,75 para cargas verticales sobre una estructura en forma de 
cajón de hormigón armado. 
- β =E 1,0 para cargas laterales sobre una estructura en forma de 
cajón de hormigón armado. 
- β =E 1,0 para cargas verticales y laterales sobre otros tipos de 
alcantarillas. 
- Las cargas de viento del grupo II y V especificadas en el artículo 
3.15.2.1.1 deben ser aplicadas a los grupos III y VI reduciéndolas 
en un 70%, y agregando una carga de viento por pie lineal sobre 
una carga viva móvil, de acuerdo a la tabla mostrada en el artículo 
3.15.2.1.2.  
- El porcentaje de esfuerzo básico para el grupo se calcula mediante 
la expresión 2.22: 
 
(
* * (%) * 100Esfuerzo unitario máximo según institución en funciónPorcentaje
Esfuerzo unitario básico permisible
=
(2.22) 
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b) Método de diseño por última resistencia o de factores de carga  
[2, 6] 
Diseño de columnas: 
- β =D 0,75 cuando el diseño se comprueba a carga mínima axial y 
momento máximo o máxima excentricidad. 
- β =D 1,00 cuando el diseño se comprueba a carga máxima axial y 
momento mínimo. 
 
Diseño de elementos sujetos a flexión y tensión (vigas, pórticos etc.) 
- β =D 1,00 
Valores de β +L I :  
Este valor puede reducirse a 
- 1,25 ; cuando se considere en el diseño de vigas longitudinales, 
carga viva constituida  por carga peatonal + carga vehicular (+ 
impacto);  
- 1,00 ; cuando se considera el diseño de losas en voladizo y la 
carga de rueda está en posición de máxima excentricidad 
accidental 
Valores de βE :  
- β =E 1,30; ‘para presiones laterales de tierra sobre pórticos rígidos, 
excepto alcantarillas rígidas’. 
- β =E 0,50; ‘para presiones laterales de tierra, para comprobar 
momentos positivos pórticos rígidos y alcantarillas’. 
- β =E 1,00; ‘para presiones verticales de tierra’. 
- β =E 1,00; ‘para alcantarillas rígidas y cajones de hormigón 
armado’. 
- β =E 0,50; ‘para alcantarillas flexibles’. 
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2.3. ESPECIFICACIONES DEL HORMIGON ARMADO 
Los materiales empleados en la fabricación de hormigón armado para 
puentes deben cumplir con las disposiciones que se cita a continuación. 
 
2.3.1. Hormigón 
I. Resistencia a la compresión [10] 
La resistencia característica del hormigón se define como: El mínimo valor 
de la resistencia a compresión debajo del cual se espera que no caiga 
más de un 5% de los resultados de los ensayos de rotura a compresión. 
 
Para la determinación de la resistencia a la compresión f’c para 
hormigones, la AASHTO se basa en ensayos sobre probetas  cilíndricas a 
los 28 días de edad. 
GRADO 
Resistencia especificada cilíndrica (AASHTO) 
(MPa) (kg/cm2) 
H5 4 40 
H10 8 80 
H15 12 120 
H20 16 160 
H25 20 200 
H30 25 250 
H35 30 300 
H40 35 350 
H45 40 400 
H50 45 450 
H55 50 500 
H60 55 550 
Tabla 2.10. Clasificación de hormigones según su resistencia a la 
compresión [10] 
 
El hormigón se clasifica en grados, ya sea con respecto a la resistencia a 
la compresión (tabla 2.10), o con respecto a la resistencia a flexotración. 
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II. Módulo de elasticidad [10] 
El módulo de elasticidad es definido como una medida de la rigidez, o sea 
la resistencia del hormigón a la deformación. 
 
Según las Especificaciones AASHTO Estándar el módulo de elasticidad 
del hormigón se debe considerar como: 
4730 * ´CE f c=
    
(2.23) 
Dónde: 
Ec =  Módulo de elasticidad del hormigón (MPa). 
'f c =  Resistencia a la compresión especificada para el hormigón 
(MPa). 
 
2.3.2. Acero de refuerzo 
I. Resistencia a la tracción 
El acero es un material que soporta muy bien los esfuerzos de flexión, 
compresión y tracción [6]. 
 
El acero de refuerzo para hormigones debe cumplir con las 
especificaciones por lo que no se acepta el uso de acero que no cumpla 
en todo con las normas de calidad y resistencia. 
 
Según lo indicado por la  AASHTO Standard [2], el acero de refuerzo del 
hormigón debe tener las características (AASHTO Standard, sección 
8.15.2.2) [2] como se indican en la tabla 2.11: 
Grado 
Límite de fluencia 
kgf/cm2 MPa 
60 4200 420 
Tabla 2.11. Propiedades del acero de refuerzo [2] 
 
II. Módulo de elasticidad [10] 
La elasticidad es una propiedad por la que un material puede recobrar su 
forma y dimensiones originales cuando se anula la carga que lo 
deformaba. 
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El módulo de elasticidad es definido como una medida de la rigidez, o sea 
la resistencia del acero a la deformación. 
 
El módulo de elasticidad del acero de refuerzo Es= 200000 (MPa). 
 
III. Resistencia de diseño [2] 
La resistencia de diseño de un elemento es la resistencia nominal del 
elemento, multiplicada por el factor de reducción de la resistenciaφ , 
adecuado. Los factores φ  se dan en términos del tipo de solicitación, para 
elementos solicitados a carga axial, flexión, o combinaciones de carga 
axial y flexión [2].   
 
El coeficiente φ  contempla la posibilidad de que pequeñas variaciones 
adversas de resistencias de los materiales, mano de obra y dimensiones, 
mientras que individualmente dentro de tolerancias aceptables y los 
límites de las buenas prácticas, pueden combinarse para dar lugar a una 
fuerza. 
 
Tipo de Solicitaciones φ  
Secciones controladas por la tracción 0,90 
Secciones controladas por compresión 
• Elementos con armadura espiral (zunchos) 
• Elementos con otro tipo de armadura 
 
0,75 
0,70 
Corte y torsión 0,85 
Aplastamiento del hormigón (excepto las zonas de anclaje 
postesadas y los modelos de bielas y tirantes) 
 
0,70 
Tabla 2.12. Factores de reducción de la resistencia φ   [2]. 
 
2.3.3. Juntas dilatación 
Los elementos estructurales de la superestructura están sujetos a 
deformaciones que  en algunos  casos se traducen en cambios de 
longitud debido a las variaciones de temperatura que se producen en el 
- 43 - 
 
medio ambiente, afectando a  los elementos expuestos y deformándolos  
durante el tiempo que dure dichas variaciones [11]. 
Es conocido que las deformaciones que se produce en un sistema 
estructural pese a ser pequeñas puede producir grandes esfuerzos y 
cargas longitudinales, por esta razón se establece el concepto básico que 
las fuerzas generadas por la deformación deben ser disipadas y no 
resistidas, para que este principio básico sea aplicable la superestructura 
de un puente debe disponer de elementos que determinen la libertad de 
deformación, es decir que ante cualquier cambio de longitud sea de 
incremento o disminución en ningún caso se encuentren restringidos. Esta 
libertad para la deformación se consigue dejando en los extremos un 
espacio libre de tal magnitud que permitan a los elementos estructurales 
acortarse o alargarse libremente [11]. 
No obstante un espacio libre en el extremo del puente es susceptible de 
llenarse por la introducción de elementos extraños, que pueden ser 
arrastrados por el tráfico, viento, o basura, por lo que se hace 
indispensable que los espacios libres dispongan en sus extremos superior 
de un elemento estructural que impida el paso de elementos extraños, 
facilitando la libertad de deformación, estas cubre juntas son los 
elementos estructurales que generalmente se los conoce como juntas de 
dilatación [11]. 
 
Las juntas de dilatación en la superestructura, específicamente en el 
tablero se ubican a [2]: 
- En puentes de tramos simples, cuando la longitud del tramo sea 
superior a los 40 pies (12,20 m), (AASHTO Standard, sección 
8.5.1). 
- Y en puentes de tramos continuos, se debe prever las 
deformaciones producidas por la variación de la temperatura con 
placas deslizantes, almohadillas elastoméricas, u otros medios que 
cumplan con la función de junta de dilatación (AASHTO Standard, 
sección 8.5.2). 
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2.3.4. Luces efectivas [10] 
La luz efectiva, para miembros que no son  construidos íntegramente con 
sus apoyos, es la luz libre más la altura  del miembro, pero no necesita 
exceder la distancia entre centros de los  apoyos. 
 
La longitud efectiva para losas está especificada en el Artículo 3.24.1 de 
las Especificaciones AASHTO [2] el cual dice que: 
• Para losas simplemente apoyadas, la luz efectiva es la distancia 
entre centros de las vigas que la soportan, pero no debe exceder la 
luz libre más el espesor de la losa. 
• Para losas monolíticas continúas sobre 2 o más apoyos, su luz 
efectiva es la luz libre entre vigas que la soportan. 
 
2.3.5. Control de las deformaciones [10] 
Los elementos de la estructura de un puente, sometidos a flexión,  deben 
diseñarse para tener una adecuada rigidez y así limitar las deflexiones 
que puedan afectar adversamente la resistencia de la estructura. 
I. Limitaciones de altura para la superestructura [10] 
Las alturas mínimas estipuladas en la Tabla 2.13, son recomendadas, a 
menos que el cálculo de las deflexiones indique que alturas menores 
pueden ser usadas sin efectos adversos. 
 
Elemento Luces simples (m) Luces continuas (m) 
Losas con  refuerzo 
principal paralelo al tráfico 
( 3,05)1,2
30
S + 
∗  
 
 
3,05 0,165( )
30
S
m
+ ≥
 
Vigas T 0,07 S∗  0,065 S∗  
Vigas cajón 0,06 S∗  0,055 S∗  
Tabla 2.13. Alturas mínimas recomendadas para elementos de altura 
constante [10] 
Dónde: 
eS S=  Longitud efectiva (m). 
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II. Limitaciones para las deformaciones de la superestructura [10] 
Si se calculan las deflexiones, los siguientes criterios son recomendados: 
- Miembros que tienen luces simples o continuas, preferentemente 
son diseñados para que la deflexión debida a la carga viva más el 
impacto no exceda L/800 de la luz, excepto en puentes de áreas 
urbanas usados en parte por peatones donde la razón no debe 
exceder L/1000. 
- La deflexión en elementos en voladizo debido a la carga vehicular 
más el impacto, preferentemente es limitada a L/300 de la longitud 
del voladizo, excepto para el caso en que sea usado también por 
peatones donde la razón es de L/375. 
 
2.3.6. Espaciamientos límites para refuerzo [2] 
Para el hormigón fabricado y colocado en in situ, la distancia libre mínima 
entre barras paralelas de una capa no debe ser inferior a 1.5 veces el 
diámetro nominal de la barra, 1.5 veces el máximo tamaño del agregado 
grueso, o 1½ pulgadas (38.10mm) (AASHTO Standard, sección 8.21.1). 
Para hormigón prefabricado (fabricado bajo condiciones de control de 
calidad de las plantas) la distancia libre entre barras paralelas de una 
capa no debe ser inferior a un diámetro nominal de la barra, 1.5  veces el 
tamaño máximo del agregado grueso, o 1 pulgada (25.4mm) (AASHTO 
Standard, sección 8.21.2) [2]. 
Cuando el refuerzo positivo o negativo se coloca en dos o más capas, las 
barras en las capas superiores se coloca directamente encima de las de 
la capa inferior con la distancia libre entre capas no menor a 1 pulgada 
(25.4mm) (AASHTO Standard, sección 8.21.3) [2]. 
La limitación de la distancia libre entre barras también se aplica a la 
distancia libre entre un empalme de regazo y empalmes adyacentes 
(AASHTO Standard, sección 8.21.4) [2]. 
Tratándose de grupos de barras de refuerzo paralelas empaquetados en 
contacto para que actúe como una unidad, se limita a 4 en cualquier 
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paquete de uno. En el caso de barras más grandes que el No. 11, se 
limita a dos en cualquier paquete en el caso de vigas. Donde las 
limitaciones de espaciamiento se basan en diámetro de la barra, una 
unidad de barras agrupadas se considera como una única barra de un 
diámetro derivado del área total equivalente (AASHTO Standard, sección 
8.21.5) [2]. 
En muros y losas del refuerzo a flexión primaria debe estar espaciadas no 
más lejos de 1,5 veces el espesor de la losa o muro, o 18 pulgadas 
(457.20mm) (AASHTO Standard, sección 8.21.5). 
 
2.3.7. Recubrimientos Mínimos [2] 
Los recubrimientos mínimos del acero de refuerzo se encuentran 
especificados en el Artículo 8.22 de la AASHTO Estándar (tabla 2.14): 
 
Recubrimientos 
(Pulgadas) 
Hormigón vaciado contra terreno o permanentemente 
expuesto en la tierra 3 
Hormigón expuesto a la tierra o a la intemperie: 
• Refuerzo principal 
• Estribos, zunchos 
2 
1½  
Hormigón de losa de cubierta en climas templados:  
• Refuerzo superior 
• Refuerzo inferior 
2 
1 
Hormigón de losa de cubierta que no tienen ninguna protección contra 
ambientes agresivos: 
• Refuerzo superior  
• Refuerzo inferior 
2½ 
1 
El hormigón no expuesta a la intemperie o en contacto con el suelo: 
• Refuerzo principal 
• Estribos, zunchos 
• Pilotes de hormigón moldeado y/o expuestos 
permanentemente a tierra 
1½ 
1 
2 
Tabla 2.14. Recubrimientos mínimos del acero de refuerzo [2] 
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2.4. NORMAS DE DISEÑO PARA PUENTES DE HORMIGON 
ARMADO [3] 
Según las especificaciones Estándar de la AASHTO el dimensionamiento 
de los distintos elementos de un puente de carretera puede efectuarse por 
el Método del Diseño de los esfuerzos de trabajo: (SLD - Service Load 
Design/Allowable Stress Design), o por el Método del Diseño por Ultima 
Resistencia (LFD: Load Factor Design/Strength Design). 
 
2.4.1. Diseño por cargas de servicio o esfuerzos admisibles (ASD) [3] 
La aplicación de este método de diseño supone que para las cargas de 
servicio la estructura se comporta dentro del rango elástico, es decir que 
los esfuerzos resultantes de la acción de las cargas de servicio calculados 
no excedan los esfuerzos permisibles. 
 
En general, la ecuación (2.24) a ser satisfecha en el diseño por el método 
de cargas de servicio (ASD) es la siguiente: 
 Qi Fadm≤∑                                             (2.24) 
Dónde: 
Qi =  Esfuerzo por la carga i 
. .
adm
FyF
F S
= =  Esfuerzo admisible del material 
Fy =  Esfuerzo de fluencia 
.F S =   Factor de seguridad  
 
2.4.2. Diseño por factores de carga o por última resistencia (LFD) [3] 
Para este diseño, se considera los eventos para las combinaciones de 
cargas factoradas en condiciones últimas, y se establecen algunas 
verificaciones para condiciones en servicio (control de deflexiones, 
agrietamiento y fatiga).  
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En el diseño por resistencia o coeficientes de carga (LFD), generalmente 
la estructura ya se encuentra más allá del rango elástico, en 
consecuencia, para aplicar correctamente el diseño mediante las 
especificaciones LFD, el cálculo de esfuerzos internos debe ser realizado 
considerando el comportamiento inelástico de la estructura; sin embargo, 
para facilitar el proceso de diseño, AASHTO simplifica el procedimiento y 
permite aplicar el método LFD utilizando el cálculo elástico de esfuerzos y 
deformaciones, lo que naturalmente constituye una inconsistencia, pero 
que para el caso de estructuras convencionales considera aceptable. 
 
En general, la ecuación a ser satisfecha en el diseño por el método de 
factor de carga (LFD) es la siguiente: 
 iQi Rnβ φ≤∑                                                 (2.25) 
Dónde: 
Rn =  Resistencia nominal 
φ =
 
Factor de resistencia, generalmente < 1,0 
iβ =
 
Factor de carga, generalmente > 1,0 
Qi =
 
 Fuerza en el elemento por efecto de la carga i 
 
2.5. DISEÑO DE  TABLEROS DE HORMIGÓN ARMADO 
2.5.1. Tipos de tableros de hormigón armado para puentes de 
carretera [9] 
Los tableros de hormigón armado son los más usados en la 
superestructura de un puente en cualquier país. El diseño se establece en 
base a la aplicación de las cargas de ruedas sobre el elemento estructural 
lo que se denomina la aplicación de un sistema de cargas puntuales que 
producen los esfuerzos en las losas o tableros 
 
Los tres tipos de tableros de hormigón armado utilizados en puentes son: 
- Tableros con refuerzo principal paralelo al tráfico,  
- Tableros con refuerzo principal perpendicular al tráfico, y  
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- Tableros con refuerzo principal en dos direcciones perpendiculares 
(apoyados en los cuatro lados) 
 
I. Tablero con refuerzo principal paralelo al trafico [9] 
Estos tableros generalmente corresponden al caso de los puentes-losa, 
utilizados frecuentemente para cubrir luces pequeñas, este tipo de tablero 
tiene la característica de disponer de una estructura sin vigas en donde el 
espesor de la losa es la altura resistente a todos los esfuerzos. 
 
Figura 2.13. Tablero con armadura principal paralela al tráfico [9] 
 
Este tipo de superestructura es muy utilizado para puentes de luces 
pequeñas. 
 
II. Tablero con refuerzo principal perpendicular al trafico [5] 
Este tipo de tablero es generalmente el que se utiliza en puentes con 
elementos principales longitudinales como vigas, pórticos, arcos, etc.  
 
El tablero trabaja en la dirección corta establecida por el espaciamiento de 
las vigas de tal forma que el refuerzo principal es perpendicular a la 
dirección del tráfico. 
1 1
SENTIDO DEL 
TRAFICO
AsPrincipal
Refuerzo 
CORTE 1-1
Principal
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Figura 2.14. Tablero con armadura principal perpendicular al tráfico [9] 
 
III. Tablero con refuerzo principal en las dos direcciones 
perpendiculares [5] 
Este tipo de tableros se presenta en los casos en que el apoyo es 
perimetral, en los cuatro lados.  
 
Figura 2.15. Tablero con armadura principal en las dos direcciones [9] 
 
Para su diseño se considerar un reparto simultáneo de las solicitaciones 
en las direcciones paralela y perpendicular al tráfico y por tanto se analiza 
una franja de tablero en cada una de las dos direcciones. 
A A
SENTIDO DEL 
TRAFICO
As
Principal Asp
CORTE A-A
( - )
Asp( + )
SENTIDO DEL 
TRAFICO
AsPrincipalAsPrincipal Asp
CORTE A-A
Asp
A A
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En razón que este tipo de tableros concentra sus esfuerzos en los puntos 
medios, la normativa AASHTO Estándar [2] permite que el acero 
calculado sea distribuido tal como se indica en la figura 2.16. 
 
Figura 2.16. Distribución del acero de refuerzo para tableros tipo losa [9] 
 
2.5.2. Diseño del tablero con Refuerzo principal perpendicular al 
tránsito [2, 9] 
Para el diseño de  tableros con refuerzo principal perpendicular al tráfico, 
se dividen en franjas unitarias perpendiculares al tráfico: 
a) 1,00 m de ancho para carga muerta  
b) Ancho E para carga viva, este ancho está en función de la 
ubicación de la carga de rueda. 
 
 Figura 2.17. Franja unitaria para el cálculo del tablero [9] 
b/4 b/2 b/4
b
50%Asa 50%Asa100%Asa 100%Asb
50%Asb
50%Asb
a
a/4
a/2
a/4
E; 1,00m
SENTIDO DEL 
TRAFICO
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En esta franja unitaria deben calcularse los elementos para carga muerta 
y carga viva, aclarándose que la Normativa AASHTO Estándar [2] 
determina que si el espesor de la losa de hormigón resiste 
adecuadamente los momentos a flexión, no es necesario verificar al corte. 
 
Como la distancia entre vigas es pequeña los momentos de carga muerta 
pueden ser calculados en base a fórmulas aproximadas para las 
secciones en los tramos interiores de la sección transversal del puente. 
 
I. Solicitaciones para el Diseño 
a) Tramos intermedios 
Momento por carga muerta [9] 
Para los tramos interiores se calcula la carga muerta para una franja 
unitaria y los momentos pueden ser calculados con la expresión 2.26: 
2
( )
10D
q LM ± ∗=
    
(2.26) 
Dónde: 
DM± =  Momento causado por la carga muerta, en t m m⋅  
q =
 
Carga muerta en t m  
L =
 
Luz de cálculo comprendida entre ejes de viga en 
metros 
 
Figura 2.18. Carga muerta que actúa sobre el tablero [9] 
 
Momento por carga viva [2, 9] 
El momento de flexión por metro de ancho de losa causado por las cargas 
vehiculares se determina mediante la fórmula 2.27 (no incluye impacto): 
L L L
q
Tramo intermedio Tramo intermedioTramo intermedio
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( ) 0,61
*
9,74LL
SM P± + =  
     
(2.27) 
Dónde: 
( )
LLM
±
=  Momento de flexión causado por la carga viva ( t m⋅ ) 
eS S=  Longitud de luz efectiva de la losa (m) 
P =   7,26 t para camión HS 20-44 
 
Figura 2.19. Longitud efectiva para secciones transversales de puentes de 
hormigón armado [9] 
 
b) Volado 
Momento por carga muerta [9] 
Para el volado de la sección transversal del puente, los momentos se 
calculan con respecto a la sección crítica de cálculo que coincide con el 
eje de la viga exterior (fig. 2.20), ya que es ahí donde se concentran los 
esfuerzos producidos por el voladizo. 
 
Figura 2.20. Sección critica en el volado [9] 
Se Se Se
X4
W5W3
W2
W1
W4
X5
X3
X1
X2
Sección critica
de calculo
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( )
iDV V i
M P x− = ∗∑
    
(2.28) 
Dónde: 
( )
DVM
−
=  Momento negativo en el volado. 
iV
P =
 
Peso propio de vallas vehiculares (W1); Peso propio 
de postes (W2); Peso propio de bordillo (W3); Peso 
propio de losa en voladizo (W4); Peso propio de capa 
rodadura voladizo (W5). 
ix =  Distancia al centro de gravedad de cada uno los 
componentes del volado desde la sección crítica. 
 
Momento por carga viva [9, 11] 
Para el voladizo es necesario primero determinar el ancho de distribución 
de la carga de la rueda (E), ya que con este valor podemos definir los 
momentos en la franja unitaria, para el cálculo del ancho de distribución 
(E) se aplica la expresión 2.29: 
0,8 1,143E X= +                                        (2.29) 
 
Figura 2.21. Carga de rueda que actúa en el voladizo [9] 
P
X
E
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El momento por metro de ancho de losa es calculado mediante la 
expresión 2.30: 
( )
*LL
PM X
E
−
=
    
(2.30) 
Dónde: 
( )
LLM
−
=  Momento de flexión causado por la carga viva ( t m⋅ )
 
P =   7.26 Ton, carga de rueda del camión HS 20-44 [10]. 
E =
 
Ancho de distribución sobre la losa de la carga de 
rueda (m) 
X =
 
Distancia en metros desde el punto de aplicación de 
la carga al eje de la viga exterior (sección critica). 
De la formula anterior se puede apreciar que el valor de máximo momento 
se define con el máximo brazo de palanca por lo que se hace necesario 
determinar la máxima excentricidad posible que puede tener la carga de 
rueda, para ello se considera dos posibles posiciones: 
 
• Posición de máxima excentricidad normal de la carga de rueda  
Para esta posición, la carga de rueda se debe ubicar a 0.30 m de la cara 
interior del bordillo. Si no se usan aceras, la carga de rueda deben estar a 
0.30 m del borde interior de los elementos de los elementos de la 
protección lateral. 
 
Figura 2.22. Ubicación de carga de rueda en la posición de máxima 
excentricidad normal [4] 
P
0,30m X
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• Posición máxima excentricidad accidental de la carga de rueda  
Para la segunda posición se la considera como accidental, se produce 
cuando la rueda se localiza sobre la acera, para esta posición la carga de 
la rueda del eje posterior del vehículo se ubica a 0.30 m del borde interno 
de la baranda o poste. 
 
 Figura 2.23. Ubicación de carga de rueda en la posición de máxima 
excentricidad accidental [4] 
. 
Refuerzo en el volado [2, 9] 
Para controlar los efectos de vibración en los voladizos se recomienda 
colocar en el extremo inferior un refuerzo normativo de al menos 2.64 
cm2/m (1/8 pulg2/pie) (AASHTO Estándar, sección 8.20.1) [2], esto quiere 
decir que se puede colocar una varilla de 10mm o 12mm de diámetro con 
el mismo espaciamiento que el refuerzo principal. 
 
Figura 2.24. Refuerzo en el voladizo [9] 
P
0,30m X
As principal
As Normativo
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II. Armadura secundaria 
a) Refuerzo de distribución [2, 9] 
Para contrarrestar los efectos de concentración de esfuerzos por la 
aplicación de las cargas de rueda es necesario calcular un refuerzo de 
distribución de cargas el mismo  que debe ser colocado en la parte inferior 
del tablero y perpendicular al refuerzo principal positivo. 
 
El refuerzo de distribución es calculado de la siguiente manera: 
 
%Asd Asp=
    
(2.31) 
121% 67%
eS
= ≤
    
(2.32) 
Dónde: 
Asp =
 Armadura principal en cm2. 
Asd =  Armadura de distribución en cm2. 
% =  Porcentaje. 
eS =  Longitud efectiva en m. 
 
Figura 2.25. Refuerzo secundario de distribución en el tablero [9] 
 
Las Especificaciones AASHTO Estándar establecen que en la sección de 
momento positivo debe colocarse el 100% del refuerzo de distribución 
(Asd), mientras que para la sección de momento negativo ha de usarse al 
menos el 50% del refuerzo de distribución (AASHTO Estándar, sección 
3.24.10.3) [2]. 
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Figura 2.26. Distribución del refuerzo secundario [9] 
 
b) Refuerzo por temperatura [2, 9] 
Según lo indicado en las Especificaciones AASHTO Estándar, el refuerzo 
por temperatura se utiliza para absorber los esfuerzos generados por la  
dilatación y contracción del hormigón debido a la variación de la 
temperatura 
 
Esta armadura se coloca en la parte superior del tablero, en la cara 
expuesta al sol, en sentido perpendicular a la armadura principal negativa. 
El área total del refuerzo proporcionado debe ser de al menos 2.64 cm2/m 
(1/8 pulg2/pie) (AASHTO Estándar, sección 8.20.1) [2]. 
 
Además la separación del refuerzo de temperatura no debe ser superior a 
tres veces el espesor de la losa, o 457.20 mm (18 pulgadas) (AASHTO 
Estándar, sección 8.20.2) [2]. 
 
Adicional a lo anterior tenemos lo expuesto por el ACI que nos indica que 
el refuerzo por temperatura se define de acuerdo con la expresión 2.23 
[4]: 
0,002* *Ast b d=
    
(2.33) 
Dónde: 
Ast =  Refuerzo por temperatura (cm2/m) 
b =
 
Ancho de faja considerada (cm). 
d =
 
Distancia desde la fibra extrema de compresión al centroide 
del acero de refuerzo en tracción (cm). 
S/2S/450% Asd S/450% Asd100% Asd
Asd Asp( +)
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Figura 2.27. Ubicación del refuerzo por temperatura [9] 
 
2.5.3. Diseño del tablero con refuerzo principal paralelo al tránsito [2, 
9] 
El diseño de este tipo de tablero se basa como en el caso anterior en la 
determinación de los momentos que se producen en una franja de ancho 
igual a la unidad, que en este caso es paralela al tráfico. 
 
De acuerdo con el procedimiento establecido en las Especificaciones 
AASHTO Estándar [2], si la sección adoptada resiste adecuadamente los 
momentos de flexión no es necesario controlar ni verificar el corte ni al 
punzonamiento. 
 
Figura 2.28. Franja unitaria para el cálculo del tablero [9] 
Ast
Asp( -)
1.00
SENTIDO DEL 
TRAFICO
- 60 - 
 
 
Figura 2.29. Puente losa; viga de borde [9] 
 
En este tipo de puentes el elemento resistente o principal es el tablero, sin 
embargo es necesario rigidizar los bordes del tablero para evitar las 
concentraciones de esfuerzos que se producen por el peso de las 
protecciones laterales, a estos elementos se los conoce como vigas de 
borde. 
 
I. Solicitaciones para el diseño 
a) Momento por carga muerta [2, 9] 
Se determina el peso de los elementos que actúan sobre la franja de 
ancho igual a la unidad paralela al tráfico, teniendo en cuenta que el peso 
de las protecciones laterales es tomado por las vigas de borde. Esto 
quiere decir que la carga muerta está constituida por el peso del espesor 
del tablero  y la capa de rodadura que actúa sobre la faja unitaria. 
 
 
Figura 2.30. Carga muerta sobre el tablero [9] 
 
b) Momento por carga viva [2, 9, 11] 
Para definir los momentos que se producen en la franja unitaria, es 
necesario determinar el ancho de distribución en las que actúan las 
Viga de borde
q
S
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cargas de rueda, para esto la Especificaciones AASTHO Estándar [2], 
establece la ecuación 2.34: 
1,219 0,606 2,135E S m= + ∗ ≤    (2.34) 
 
 
Figura 2.31. Carga viva sobre el tablero [9] 
Dónde: 
E =  Ancho de distribución de la carga de rueda. 
S =  Luz de cálculo en metros 
 
Se considera que en este ancho se distribuyen las cargas de la rueda del 
camión tipo, pero en el caso de usarse la carga equivalente esta debe 
distribuirse en un ancho de 2E. Las Especificaciones AASTHO Estándar 
[2] establecen un valor máximo para el ancho de distribución el cual es: 
2,135E m≤  
 
Para tramos simples, el momento de flexión por 0.305 m (1 pie) de ancho 
de losa causado por las cargas vehiculares, está dado por las siguientes 
fórmulas (no incluye impacto): 
Para camión HS 20-44: 
• Para tramos de hasta 15,24 m (50 pies): 
E
0.25 P0.25 P
P P
SENTIDO DEL 
TRAFICO
S
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( ) 900 *LLM S± =     (2.35) 
• Para tramos de 15,24 m a 30,48 m (50 pies a 100 pies): 
( ) 1000 * (1,30 20)LLM S± = −    (2.36) 
Dónde: 
( )
LLM
±
=  Momento de flexión causado por la carga viva (libras-
pies) 
S =   Longitud de luz efectiva de la losa (pies). 
 
II. Viga de borde [9] 
Las vigas de borde se diseñan para los dos lados del tablero, se las 
puede diseñar adoptando una de las siguientes geometrías. 
• Cuando el espesor del tablero es igual a la altura de la viga. 
 
Figura 2.32. Viga de borde (Espesor de tablero = Altura de viga) [9] 
 
• La altura de la viga es mayor que el espesor del tablero, esta 
solución tiene un inconveniente de que obliga a que parte de la 
vereda tenga que ser necesariamente maciza. 
 
Figura 2.33. Viga de borde (Espesor de tablero > Altura de viga) [9] 
th
b
h = t
t
h
b
h > t
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• La altura de la viga es mayor que el espesor del tablero 
incrementando la altura de la viga hacia la parte inferior. Esta 
solución tiene un inconveniente de que requiere de un detalle 
especial del apoyo para evitar que la viga de borde trabaje como 
vigas longitudinales. 
 
Figura 2.34. Viga de borde (Altura de tablero > Altura de viga) [9] 
 
Cualquiera que sea la solución que se adopte, las vigas de borde deben 
resistir su peso propio, el peso de las protecciones laterales y la carga 
viva.  
El momento por carga viva se establece mediante la expresión 2.37: 
 
0,10LLM P S= ∗ ∗     (2.37) 
Dónde: 
P =  Carga de rueda en libras 
S =  Longitud de cálculo en pies. 
 
III. Armadura secundaria 
a) Refuerzo de distribución [2, 9] 
De la misma forma que para el caso de tableros con refuerzo 
perpendicular al tráfico, para evitar las concentraciones de esfuerzos 
producidos por las cargas de rueda se diseña un refuerzo de distribución 
el mismo que en este caso es perpendicular al tráfico y debe ser colocado 
en la parte inferior del tablero. 
t
h
b
h > t
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Figura 2.35. Ubicación del refuerzo principal y de distribución [9] 
 
El refuerzo de distribución se calcula como un porcentaje del refuerzo 
principal. 
%Asd Asp=
    
(2.38) 
55% 50%
S
= ≤
    
(2.39) 
Dónde: 
Asp =
 Armadura principal en cm2. 
Asd =  Armadura de distribución principal en cm2. 
% =  Porcentaje. 
S =  Luz de cálculo en m. 
 
b) Refuerzo por temperatura [9] 
En el caso de los tableros simplemente apoyados el diseño se completa 
colocando en la parte superior el refuerzo de temperatura en los dos 
sentidos (paralelo y perpendicular al tráfico).  
 
 
Figura 2.36. Ubicación del refuerzo por temperatura [9] 
 
 
Trafico
Sentido del
As
Principal
As
distribución
Trafico
Sentido del Ast
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CAPITULO 3. ESPECIFICACIONES AASHTO PARA EL 
DISEÑO DE TABLEROS DE PUENTES DE CARRETERA 
POR LOS ESTADOS LÍMITE 
 
3.1. GENERALIDADES 
 
Las Especificaciones de la Asociación Americana de Oficiales de 
Carreteras y Transporte por el método de los coeficientes de carga y 
resistencia (AASHTO LRFD - Load and Resistance Factors Design) [1], se 
basan en el criterio de los Estados Límites de carga que actúan sobre el 
puente. Este método utiliza coeficientes basados en la teoría de la 
confiabilidad, conocimiento estadístico de las cargas y de las 
características del material.  
 
El diseño mediante el método de los coeficientes de carga y resistencia 
corresponde a la aplicación de criterios de los Estados Límites de: 
Resistencia, Servicio, Fatiga, Fractura, y Evento Extremo, para cumplir 
con los objetivos de construcción, seguridad, y servicio. 
 
Otro de los aspectos importantes lo constituyen las combinaciones de 
cargas, ya que se consideran algunos factores que cambian el margen de 
seguridad del puente, proporcionando mayor confiabilidad a la estructura.  
Estos factores corresponden a: los coeficientes de carga ( iγ ), y los 
coeficientes de modificación de carga ( iη ), estos últimos son resultado del 
producto o de la inversa del producto de los coeficientes de redundancia (
Rη ), ductilidad ( Dη ) e importancia ( Iη ) de la estructura.  
 
La ductilidad, la redundancia y la importancia operativa son aspectos 
significativos que afectan el margen de seguridad de los puentes, las dos 
primeras se relacionan directamente con la resistencia física, mientras 
que la última tiene que ver con las consecuencias que implicaría que el 
puente quede fuera de servicio [7]. 
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Además, la normativa AASHTO LRFD introducen un nuevo modelo para 
la carga vehicular, la cual es la combinación de tres componentes: 
Camión de Diseño, Oruga de diseño (Tándem) y Carga de Faja de Diseño 
o carga distribuida por vía de diseño. 
 
3.2. ESTADOS LÍMITES PARA EL DISEÑO DE PUENTES 
De manera general cada uno de los elementos del puente y conexiones 
de sus elementos debe satisfacer la Ecuación Básica de Diseño (ecuación 
3.1) (AASHTO LRFD, sección 1.3.2.1) [1], para cada combinación de 
cargas y estados límites [7]. 
i i iRf Rn Qφ η γ= ∗ ≥ ∗ ∗∑     (3.1) 
Dónde: 
 Rf =
 
Resistencia Factorada o de diseño. 
 φ =
 
Coeficiente de Resistencia. 
 =
Rn
 
Resistencia nominal. 
 
η =i
 
Coeficiente de modificación de carga. 
 iγ =
 
Factor de carga. 
 
=iQ
 
Efecto de carga nominal. 
 
El término de la izquierda de la ecuación 3.1 corresponde a la Resistencia 
Requerida y el término de la derecha a la solicitada [5]. 
 
Finalmente podemos decir que un elemento estructural debe satisfacer 
diferentes estados límites, definiéndose a un estado límite como las 
condiciones que se quiere que una estructura satisfaga.  
 
Los Estados Límites para puentes de carretera definidos por las 
Especificaciones AASHTO LRFD [1] son los siguientes: 
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3.2.1. Estados Límite de Servicio [5, 8] 
El estado límite de servicio considera esfuerzos, deformaciones y ancho 
de grietas bajo condiciones regulares de servicio. 
 
El estado límite de servicio proporciona ciertos requisitos basados en la 
experiencia que no siempre se pueden derivar exclusivamente a partir de 
consideraciones estadísticas o de resistencia.  
 
Para este estado límite se prevén cuatro combinaciones de carga. 
 
3.2.2. Estados Límite de Fatiga y Fractura [5] 
El estado límite de fatiga considera  rango de esfuerzos y figuración bajo 
cargas repetitivas ocasionadas por el transporte vehicular regular. 
 
Para este estado límite se prevén una combinación de carga. 
 
3.2.3. Estados Límite de Resistencia [3, 5] 
El estado límite de resistencia define los criterios de capacidad última de 
la estructura para asegurar su resistencia y estabilidad, tanto local como 
global, para resistir las combinaciones de carga estadísticamente 
significativas que se espera que el puente experimente en su vida útil. 
 
Para este estado límite se prevén cinco combinaciones de carga. 
 
3.2.4. Estados Límites correspondientes a Eventos Extremos [5] 
Se debe considerar el estado límite correspondiente a eventos extremos 
para garantizar la supervivencia estructural de un puente frente a ciertos 
eventos como una inundación o sismo significativo, o cuando sus apoyos 
son embestidos por una embarcación, un vehículo o un flujo de hielo. 
 
Para este estado límite se prevén dos combinaciones de carga. 
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3.3. FACTORES DE RESISTENCIA [5, 7] 
Los factores de reducción de la resistencia son los multiplicadores que se 
aplican a la resistencia nominal de cada elemento. Estos varían según el 
elemento considerado, el tipo de solicitación y el material utilizado. 
 
Uso 
Factor de 
resistencia φ  
• Para flexión y tracción (momento) 
Hormigón armado 0,90 
Hormigón pretensado 1,00 
• Para corte y torsión: 
Hormigón de densidad normal 0,90 
Hormigón de baja densidad 0,70 
• Para compresión axial con espirales o zunchos: a 
excepción de lo especificado en el Articulo 
5.10.11.4.1b para zonas sísmicas 3 y 4 en el estado 
limite correspondiente a evento extremo 
0.75 
• Para apoyo sobre hormigón 0.70 
• Para compresión en modelos de puntual y nudos. 0.70 
• Para compresión en zonas de anclaje: 
Hormigón armado 0,80 
Hormigón pretensado 0.65 
• Para tracción en el acero en las zonas de anclaje 1.00 
• Para resistencia durante el hincado de pilotes 1.00 
Tabla 3.1. Factores de Resistencia [5] 
 
- Para los elementos comprimidos con flexión, el valor de φ  se 
puede  incrementar linealmente hasta llegar al valor 
correspondiente a flexión a medida que la resistencia a la carga 
axial de diseño Pnφ ∗ , disminuye desde 0.10 'f c Ag∗ ∗  hasta 0 [7].  
- Para los estados límites de Resistencia y de Evento Extremo se 
adopta 1.00φ = , excepto para bulones y columnas de hormigón en 
Zonas Sísmicas 3 y 4 (Sección. 1.3.2.1) [7].  
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3.4. CARGAS DE DISEÑO 
Según las Especificaciones de la AASHTO LRFD [1], las cargas para el 
diseño de puentes de carretera se clasifican en: Cargas Permanentes y 
Cargas Transitorias.  
 
Cargas permanentes: 
• DD: Carga vertical  hacia abajo en  pilotes 
• DC: Carga muerta o peso propio de elementos estructurales  y  no 
estructurales 
• DW: Carga muerta o peso propio de capa rodadura y acabados. 
• EH: Presión horizontal de tierras. 
• EL: Fuerzas residuales resultantes del proceso constructivo 
(fuerzas secundarias del postensado, otras) 
• ES: Sobrecarga de tierras. 
• EV: Presión vertical de tierras. 
 
Cargas Transitorias: 
• BR = fuerza de frenado de los vehículos 
• CE = fuerza centrífuga de los vehículos 
• CR = fluencia lenta del hormigón. 
• CT = fuerza de impacto por choque vehicular. 
• CV = fuerza de colisión de una embarcación 
• EQ = sismo 
• FR = fricción 
• IC = carga de hielo 
• IM = efecto dinámico de la carga viva vehicular o impacto 
• LL = carga viva vehicular 
• LS = sobrecarga viva 
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• PL = carga peatonal 
• SE = asentamiento 
• SH = contracción 
• TG = gradiente de temperatura 
• TU = temperatura uniforme 
• WA = carga hidráulica y presión del flujo de agua 
• WL = viento sobre la carga viva vehicular 
• WS = viento sobre la estructura 
 
3.4.1. Cargas Permanentes [5, 7] 
Actúan durante toda la vida útil de la estructura sin variación significativa o 
varían en un mismo sentido hasta alcanzar un valor límite [5]. 
 
Entre las cargas permanentes debemos incluir el peso propio de todos los 
componentes de la estructura, accesorios e instalaciones de servicio, 
superficie de rodamiento, futuras sobre capas, ensanchamientos 
previstos, además de las cargas correspondientes al suelo [7]. 
  
I. Cargas permanentes: DC, DW y EL [1, 5] 
Tanto el peso propio de elementos estructurales y no estructurales (DC) y 
el peso propio de capa de rodadura y acabados (DW), dependen del 
material (densidad) y de la geometría de los elementos estructurales (y 
también del proceso constructivo EL) [5]. 
 
Figura 3.1. Cargas permanentes en un puente 
CAPA DE RODADURA
PROTECCION LATERAL
DIAFRAGMA
TABLERO
VIGAS VIGAS
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Material 
Densidad 
(kg/m3) 
Aleaciones de aluminio 2800 
Superficies de rodamiento bituminosas 2250 
Hierro fundido 7200 
Escorias 960 
arena, limo o arcilla compactada 1925 
Hormigón 
Agregados de baja densidad 1775 
Agregados de baja densidad y arena 1925 
Densidad normal con f´c≤35MPa 2320 
Densidad normal con 35<f´c≤105MPa 2240+2,29f´c 
Arena, limo o grava suelta 1600 
Arcilla blanda  1600 
Grava, macadán o balasto compactado a rodillo 2250 
Acero  7850 
Sillería 2725 
Madera 
Dura 960 
Blanda 80O 
Agua 
Dulce 1000 
Salada 1025 
Elemento Masa por unidad de longitud kg/mm 
Rieles para tránsito, durmientes y fijadores por vía 0,30 
Tabla 3.2. Densidades [1] 
 
II. Cargas debidas a la acción del suelo: EH, ES, DD y LS 
Las cargas correspondientes a empuje del suelo, sobrecarga de suelo y 
fricción negativa deben ser como se especifica en el Artículo 3.11, de las 
Especificaciones AASHTO LRFD [1]. 
 
El empuje del suelo se debe considerar en función de los siguientes 
factores [7]: 
• Tipo y densidad del suelo, 
• Contenido de agua, 
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• Características de fluencia lenta del suelo, 
• Grado de compactación, 
• Ubicación del nivel freático, 
• Interacción suelo-estructura, 
• Cantidad de sobrecarga, 
• Efectos sísmicos, 
• Pendiente del relleno, e 
• Inclinación del muro. 
 
a) Empuje del Suelo: EH [5, 7] 
Se asume que el empuje lateral del suelo es linealmente proporcional a la 
altura de suelo, y se tomar como: 
9(10 )Sp k g zγ −= ∗ ∗ ∗ ∗     (3.2) 
Dónde: 
p =
 
Empuje lateral del suelo (MPa) 
k =
 
Coeficiente de empuje lateral  
ok =
 
Para muros que no se deforman ni se mueven,  
ak =
 
Para muros que se deforman o mueven lo suficiente para 
alcanzar la condición mínima activa,  
pk =
 
Para muros que se deforman o mueven lo suficiente para 
alcanzar una condición pasiva. 
Sγ =
 
Densidad del suelo (kg/m3) 
z =
 
Profundidad del suelo debajo de la superficie (mm) 
g =
 
Aceleración de la gravedad (m/s2) 
 
Empuje del suelo debe ser mayor o a lo sumo igual a la presión de un 
fluido equivalente, de densidad igual a 480 kg/m3 (Art. 3.11.5.5-AASHTO 
LRFD) [1]. 
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Se asume que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del 
relleno actúa a una altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la 
altura total del muro medida desde la superficie del terreno hasta la parte 
inferior de la zapata o la parte superior de la plataforma de nivelación 
(para estructuras de tierra estabilizadas mecánicamente). 
1
2
EH p H= ∗ ∗     (3.3) 
Dónde: 
EH =
 
Empuje total, sin sismo (MN/m) 
p =
 
Empuje lateral del suelo (MPa) 
 
Figura 3.2. Empuje del suelo 
 
b) Sobrecarga Uniforme: ES [5, 7] 
Empuje horizontal  permanente debido a la sobrecarga aplicada sobre la 
superficie superior del suelo de relleno de los accesos al puente, la cual 
puede ser puntual, lineal o de faja. Al empuje básico del suelo se le debe 
sumar el empuje horizontal constante. 
 
Este empuje horizontal constante por sobrecarga uniforme se puede 
tomar como: 
*P S Sk q∆ =      (3.4) 
H
EH
H/3
p
- 74 - 
 
Dónde: 
P∆ = Empuje horizontal constante debido a la sobrecarga uniforme 
(MPa). 
Sk = Coeficiente de empuje del suelo debido a la sobrecarga. 
Ak = Para condiciones de empuje activo. 
Ok = Para condiciones de empuje en reposo. 
Sq = Sobrecarga uniforme aplicada sobre la superficie superior de 
la cuña de suelo activa (MPa). 
 
Empuje total debido a la sobrecarga constante en el suelo de los accesos 
a mitad de la altura del estribo ( / 2z h= ), en MN/m  
*PES h= ∆      (3.5) 
 
Figura 3.3. Empuje horizontal constante del suelo debido a la sobrecarga 
 
c) Sobrecarga Viva: LS [5, 7] 
Se debe aplicar una sobrecarga viva si se prevé que habrá cargas 
vehiculares actuando sobre la superficie del relleno a una distancia menor 
o igual a la mitad de la altura del muro, es una carga constante y 
equivalente a la que provoca una columna de tierra de altura mínima de 
h
ES
h/2
qs
p
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0,60 m sobre el nivel del relleno, esta presión uniforme por carga viva 
actúa en toda la altura del estribo, en MPa: 
9(10 )P A S eqk g hγ −∆ = ∗ ∗ ∗ ∗    (3.6) 
 
Empuje total por carga viva aplicado a la mitad de la altura del estribo (
/ 2z h= ), en MN/m: 
*PLS h= ∆      (3.7) 
Dónde: 
h =  Altura total del muro, medida por el lado del respaldo desde 
la superficie inferior de la zapata, en mm; 
g =  Aceleración de la gravedad, en m/s2, 
Ak =  Coeficiente de presión activa del suelo, 
Sγ =  Densidad del suelo de relleno en kg/m3 (suelos comunes = 1 
700 kg/m3), 
eqh =  Altura de la columna de suelo adicional mayor o igual a 0,60 
m, equivalente a la carga vehicular. 
 
 
Figura 3.4. Empuje por carga vehicular 
h
LS
h/2
heq
p
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Las alturas de suelo equivalente, eqh , para cargas carreteras sobre 
estribos y muros de sostenimiento se pueden tomar de las Tablas 3.3 y 
3.4 [7]. Para alturas de muro intermedias se debe interpolar linealmente. 
La altura del muro se debe tomar como la distancia entre la superficie del 
relleno y el fondo de la zapata a lo largo de la superficie de contacto 
considerada [7]. 
 
Altura del estribo 
(mm) heq (mm) 
1500 1200 
3000 900 
≥ 6000 600 
Tabla 3.3. Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre estribos 
perpendiculares al tráfico [7] 
 
Altura del muro 
(mm) 
heq (mm) 
Distancia entre el paramento posterior 
del muro y el borde del tráfico 
0.0 mm 300 mm o más 
1500 1500 600 
3000 1050 600 
≥ 6000 600 600 
Tabla 3.4. Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre muros 
de sostenimiento paralelos al tráfico [7] 
 
 
Figura 3.5. Altura del suelo equivalente para carga vehicular 
heq
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d) Fricción negativa en pilotes: DD [7] 
Las solicitaciones debidas a la fricción negativa en pilas o pilotes 
perforados provocadas por el asentamiento del suelo adyacente a la pila o 
pilote se deben determinar de acuerdo con los requisitos de la Sección 10 
de las Especificaciones AASHTO LRFD [1]. 
 
3.4.2. Cargas Transitorias 
Las cargas transitorias actúan por intervalos de tiempo relativamente 
cortos y con intensidades  variables, incluidas las cargas excepcionales. 
Las cargas transitorias se subdividen en [5]: 
 
I. Carga Vehicular (LL) 
Se especifican tres componentes de carga: Carga de Camión, Carga de  
oruga (Tándem)  y Carga de carril de diseño o Carga de Faja. 
 
La carga vehicular HL–93 que se emplea en los cálculos es la 
combinación entre los componentes anotados según el estado límite, el 
signo y tipo de efecto que se requiera [5]. 
 
a) Carriles de diseño 
 Carril de diseño [5] 
Banda de circulación ideal con un ancho de 3 000 mm (10 pies) sobre la 
cual se consideran aplicadas las cargas de los vehículos. 
 
 Carril de circulación o de tráfico [5] 
Banda de ancho 3 600 mm (12 pies) sobre la cual se considera que 
circulan los vehículos con cierta holgura. 
 
 Número de carriles de diseño [5, 7] 
En general, el número de carriles de diseño se determina tomando la 
parte entera de la relación entre el ancho de la calzada  y el ancho de un 
carril de  circulación (3600 mm). 
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3600DISEÑO
w wN Carriles
carril de circulacion mm
° = =
                
(3.8) 
Dónde: 
w =  Ancho entre las caras internas de los bordillos en mm. 
 
También se debe considerar posibles cambios futuros en las 
características físicas o funcionales del ancho libre de calzada.  
 
En aquellos casos en los cuales los carriles de circulación tienen menos 
de 3600 mm de ancho, el número de carriles de diseño debe ser igual al 
número de carriles de circulación, y el ancho del carril de diseño se debe 
tomar igual al ancho del carril de circulación.  
 
Los puentes con calzadas de ancho comprendidos entre 6000 mm y 7200 
mm deben tener dos carriles de diseño, cada uno de ellos de ancho igual 
a la mitad del ancho de calzada. 
 
b) Carga de camión de diseño [10] 
El camión de diseño HL-93 es similar al camión HS 20-44 de las 
especificaciones AASHTO Estándar. Consta de 3 ejes la separación entre  
el eje delantero y el intermedio es de 4,30 m  y entre el eje posterior y el 
del semitrailer es variable entre 4,30 m  y 9,00 m.  
 
 
Figura 3.6. Sección longitudinal del camión HL-93 [7] 
4300 mm
35 kN 35 kN
4300 mm - 9000 mm
145 kN
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Los dos últimos ejes reciben la mayor parte de la carga, 145 kN en cada 
eje, y 35 kN  en su eje delantero, como se aprecia en la figura 3.6. 
 
En la otra dirección, transversalmente, el ancho de vía de diseño es de 
3,60 m, con una separación entre ejes de ruedas de 1,80 m, tal como se 
muestra en la figura 3.7. 
 
Figura 3.7. Sección transversal del camión HL-93 [7] 
 
c) Carga de oruga (Tándem) [5] 
La carga de oruga consiste en un par de ejes de carga igual a 110 kN 
espaciados longitudinalmente a 1,20 m. El espaciamiento transversal de 
ruedas es de 1,80 m (fig. 3.8).  
 
Figura 3.8. Carga de oruga [5] 
 
d) Carga de carril de diseño [7]  
La carga de carril de diseño consiste en una carga de 9,30 N/mm/vía, 
distribuida uniformemente en la dirección longitudinal. 
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Transversalmente, la carga de faja se asume uniformemente distribuida 
en un ancho de 3,00 m. 
 
Figura 3.9. Carga de carril de diseño [5] 
Las solicitaciones debidas a la carga del carril de diseño no están sujetas 
a un incremento por carga dinámica. 
 
e) Factor de modificación por vías cargadas simultáneamente 
Este factor es aplicable para todos los estados límites excepto fatiga para 
el cual se utiliza un camión de diseño, independientemente del número de 
carriles de diseño. 
Para determinar la solicitación máxima por carga viva vehicular se toma 
en cuenta la probabilidad de que los distintos carriles estén ocupados 
simultáneamente con la carga de diseño HL-93. 
Número de carriles 
cargados 
Factor por vías cargadas 
simultáneamente, m 
1 1,20 
2 1,00 
3 0,85 
4 o mas 0,65 
Tabla 3.5. Fracción de tráfico de camiones en un único carril, p  [4] 
 
El factor por vías cargadas simultáneamente (m), se pueden reducir si el 
TPDA es menor que el de calibración (5000 camiones en una dirección). 
 
Cuando el estado de carga por analizar incluya la combinación de cargas 
vehiculares con peatonales, éstas últimas se asimilan como un carril 
cargado: 
q= 9.30 N/mm/via
3.00 m
( ancho de vía)
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• Con  m= 1,0 ; para 1 carril con carga vehicular + 1 con carga 
peatonal, 
• Con  m= 0,85; para dos carriles con carga vehicular + 1 con carga 
peatonal. 
 
II. Carga de fatiga [5, 7] 
La carga móvil para el estado límite de fatiga consiste en el mismo camión 
de diseño HL-93, solo que con un espaciamiento fijo de 9,00 m  entre el 
eje posterior y el del semitrailer que son los más cargados, 145 kN en 
cada eje. A la carga de fatiga se le debe aplicar el incremento por carga 
dinámica.  Además no se considera la carga de faja. 
 
 Frecuencia de la carga de fatiga [5] 
La frecuencia de la carga de fatiga se debe tomar como el tráfico 
promedio diario de camiones que circulan por un solo carril ( )1TPDC , y 
ser aplica a todos los componentes del puente, aún a aquellos ubicados 
debajo de carriles que soportan un tráfico menor. 
1TPDC p TPDC= ∗
                                     
(3.9) 
Dónde: 
TPDC =
 
Promedio diario de camiones que circulan en una 
dirección, respecto del periodo de diseño. 
p =   Fracción de tráfico de camiones en un carril. 
 
Número de carriles 
disponibles para camiones p
 
1 1,00 
2 0,85 
3 o mas 0,80 
Tabla 3.6. Fracción de tráfico de camiones en un único carril, p  [7] 
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III. Efecto dinámico de la carga vehicular LLIM [5, 7] 
Las irregularidades de la calzada: juntas del tablero, fisuras, baches, 
ondulaciones, entre otras, provocan el impacto de las ruedas del vehículo 
con la calzada, lo cual se traduce en un incremento del efecto estático de 
la carga de rueda. 
 
El efecto dinámico de la carga vehicular o impacto LLIM es igual a un 
porcentaje (IM) de los efectos estáticos del camión de diseño o de la 
carga de oruga (LL), que se halla establecido según el estado límite de 
análisis y del elemento del puente. 
IMLL IM LL= ∗
    
(3.10) 
 
Para tener el efecto combinado estático y dinámico de la carga viva 
vehicular el efecto de la carga estática se multiplica por el factor de: 
1
100IM
IMLL LL LL  + = ∗ + 
 
    
(3.11) 
 
Componente IM 
Juntas del tablero - Todos los Estados Límites 75% 
Todos los demás componentes 
• Estado límite de fatiga y fractura 
• Todos los demás Estados Limites 
 
15% 
33% 
Tabla 3.7. Incremento de carga dinámica [7] 
 
El incremento por carga dinámica no se aplica en: 
• En la determinación de la fuerza centrífuga y de frenado. 
• Las cargas peatonales. 
• La carga equivalente del carril de diseño. 
• El diseño de aceras y puentes peatonales. 
• Muros de contención no solicitados por reacciones verticales de la 
superestructura. 
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•  Ni en el componente de las cimentaciones que están bajo el nivel 
del terreno. 
 
El incremento por carga dinámica se puede reducir al 50% de los valores 
especificados, en el caso del: 
• Diseño de puentes de madera,  
• Así como en los componentes de madera de un puente de sección 
compuesta. 
 
 Componentes enterrados [5, 7] 
El factor de impacto para alcantarillas y otras estructuras enterradas se 
las calcula mediante la expresión 3.12: 
 ( )433 1,0 4,1 10 0%EIM D−= ∗ − × × ≥
                         
(3.12) 
Dónde: 
ED = Profundidad mínima de la capa de tierra sobre la estructura 
(mm). 
 
IV. Carga peatonal (PL) [5, 7] 
En puentes de uso combinado para peatones y vehículos, que disponen 
de aceras de un ancho mínimo de 600 mm, se considera una carga 
peatonal uniformemente distribuida de 3,60 x 10-3 MPa.  
 
Los puentes utilizados exclusivamente para tránsito peatonal y de 
bicicletas son diseñados para una carga viva peatonal de 4,1 x 10-3 MPa. 
Si el mantenimiento se va a realizar con maquinaria o vehículos que 
operan a baja velocidad se deben incluir dichas cargas en el diseño, pero 
sin considerar el incremento por carga dinámica. 
 
Cuando se analiza el caso de la posible situación accidental de que los 
vehículos se suban a las aceras, la carga peatonal no debe ser incluida. 
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V. Fuerza Centrífuga (CE) [5] 
La Fuerza Centrífuga se presenta en los puentes de planta curva, 
actuando en el plano horizontal, en forma radial y aplicada en el centro de 
masas del vehículo que se halla a 1 800 mm sobre la superficie de la 
calzada.  
 
La Fuerza Centrífuga (CE) se calcula cargando todos los carriles de 
diseño del puente en el mismo sentido. Se aplican los coeficientes de vías 
cargadas simultáneamente (m) pero NO se aplican los factores del efecto 
dinámico (IM): 
* CVCE C R=     (3.13) 
2
*
*
VC f
g R
=      (3.14) 
Dónde: 
C =  Coeficiente fuerza centrífuga, 
V =  Velocidad de diseño de la carretera (m/s),  
f =  1,00 para carga de fatiga, y 4/3 para las demás 
combinaciones de carga, 
g =  Aceleración de la gravedad = 9,807 m/s2, 
R =  Radio de curvatura del carril de circulación (m), 
CVR =  Reacción por Carga Viva Vehicular (camión u oruga de 
diseño).  
 
Figura 3.10. Fuerza centrífuga [5] 
 
VI. Fuerza de Frenado y Aceleración (BR) [5] 
La fuerza de frenado y aceleración se presenta entre el vehículo y la 
calzada y se transmite a la subestructura a través de los aparatos de 
apoyo y sus sujeciones. 
CE
1800 mm
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El valor de la fuerza de frenado (BR) provocada por los vehículos se toma 
igual al mayor valor entre: 
- El 25% de la reacción por aplicación del camión de diseño o de la 
carga de oruga (tándem) 
- El 5% de la reacción debida a la aplicación del camión de diseño + 
carga distribuida por vía 
- El 5% de la reacción por aplicación de la carga de oruga (tándem) 
+ carga distribuida por vía 
 
La fuerza de frenado se calcula cargando todos los carriles de diseño del 
puente en el mismo sentido, dicha carga se considera aplicada sobre el 
centro de masas del vehículo, horizontalmente a 1800 mm sobre la 
superficie de la calzada en cualquiera de los sentidos longitudinales, para 
provocar solicitaciones extremas. Se aplican los coeficientes de vías 
cargadas simultáneamente (m) pero NO se aplican los factores del efecto 
dinámico (IM): 
* ( %) * CVBR m N R=                             (3.15) 
Dónde: 
%N =  Porcentaje establecido por las especificaciones. 
CVR =  Reacción por carga viva. 
 
Figura 3.11. Fuerza de Frenado y Aceleración [5] 
 
VII. Fuerzas de Impacto por Choque Vehicular (CT) [5] 
Si no existen elementos especiales de protección, el puente puede sufrir 
la acción de cargas por: 
RCV
BR
1800 mm
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a) Impacto contra los APOYOS DEL PUENTE (estribos, pilas) de 
automotores y ferrocarriles que circulan bajo el puente o en sus 
cercanías (CT): 
- Los estribos y pilas ubicados dentro de los 9,00 m medidos 
desde el borde de la calzada de la carretera o dentro de los 
15,00 m medidos desde el eje de una vía férrea, se deben 
diseñar para una Fuerza de Choque Vehicular (CT), 
representada por una fuerza estática equivalente horizontal, 
aplicada a una altura de 1,20 m sobre el nivel del terreno 
actuando en cualquier sentido, igual a: 
1800CT kN=  
 
b) Impacto contra las PROTECCIONES LATERALES VEHICULARES 
por choque de automotores que circulan sobre el puente: 
- Los elementos de las protecciones laterales delos puentes de 
carretera, como parapetos, vallas vehiculares y postes deben ser 
capaces de retener al vehículo que se impacta y en lo posible 
redireccionar su movimiento. Para ello y en función del peso y 
carga de los vehículos, que circulan en las vías, se identifican 6 
niveles en la capacidad de resistencia que deben presentar 
dichas protecciones laterales vehiculares.  
 
VIII. Cargas Hidráulicas (WA) 
a) Presión Hidrostática [5, 7] 
Las pilas y demás elementos del puente que se ubican dentro del cauce 
de un rio, están sujetos al empuje del agua y por tanto deben ser lo 
suficientemente fuertes para resistir las solicitaciones más desfavorables 
en las condiciones de máxima y mínima crecida. 
Se asume que la presión hidrostática actúa de forma perpendicular al 
elemento que retiene el agua. La presión se tomara como el producto 
entre la altura de la columna de agua sobre el punto considerado ( )H , la 
densidad del agua ( )γ y aceleración de la gravedad ( )g . 
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p H gγ= ∗ ∗
     
(3.16) 
 
b) Flotabilidad [5] 
La flotabilidad se debe considerar como una fuerza de levantamiento, 
tomada como la sumatoria de las componentes verticales de las presiones 
hidrostáticas, que actúa sobre todos los componentes debajo del nivel de 
agua de diseño. 
 
c) Presión de Flujo Longitudinal [5] 
Esta presión debida a un flujo de agua actúa en la dirección longitudinal 
de las subestructuras. 
4 25,14 * 10 * *Dp C V−=
   
(3.17) 
Dónde: 
p =  Presión del agua que fluye (MPa) 
DC =  Coeficiente de arrastre para pilas como se especifica en la 
Tabla 3.8. 
V =  Velocidad del agua de diseño para la inundación de diseño 
en estados límites de resistencia y servicio y para la 
inundación de control en el estado límite correspondiente a 
evento extremo (m/s) 
 
Forma de la sección transversal del 
apoyo intermedio del puente (pila) CD 
Sección de extremo semicircular 1,7 
Sección de extremo plano 1,4 
Existencia de material de arrastre 
acumulado contra pila 1,4 
Sección de extremo en forma de cuña, 
ángulo interior menor a 90° 0,8 
Sección de extremo en forma de cuña, 
ángulo interior menor a 30° 0,5 
Tabla 3.8. Coeficiente de Arrastre [5] 
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d) Presión de Flujo por Carga Lateral [5, 7] 
La presión lateral uniformemente distribuida que actúa sobre una 
subestructura debido a un caudal de agua que fluye formando un ángulo θ 
respecto del eje longitudinal de la pila se debe tomar como: 
4 25,14 *10 * *Lp C V−=     (3.18) 
Dónde: 
p =  Presión Lateral (MPa). 
LC =  Coeficiente de arrastre lateral como se especifica en la Tabla 
3.9. 
Ángulo ,θ, entre la dirección de flujo 
y el eje longitudinal de la pila CL 
0º 0,0 
5º 0,5 
10º 0,7 
20º 0,9 
≥ 30º 1,0 
Tabla 3.9. Coeficiente de Arrastre Lateral [5] 
 
 
Figura 3.12. Dirección del flujo [5] 
 
IX. Cargas de Viento (WL, WS) 
a) Presión horizontal de viento [5, 7] 
Se asume que la carga de viento está uniformemente distribuida sobre el 
área expuesta al viento (Suma de las áreas perpendiculares a la dirección 
del viento de TODOS los componentes incluyendo el sistema de piso y 
protecciones laterales) 
Eje longitud de la pila
θ
p
direc
ción 
del f
lujo
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Para puentes o elementos de puente ubicados a alturas ≤ 10 m, medidas 
desde el nivel de agua o desde la parte más baja del terreno: Velocidad 
de diseño del Viento DZV =  constante.  
 
Para puentes ubicados a alturas mayores a 10 m, la velocidad de diseño 
del viento ( )DZV  se calcula con la expresión 3.19: 
102,5 * * * lnDZ
B O
V ZV Vo
V Z
  
=   
   
                      (3.19) 
Dónde: 
Vo =
 Velocidad friccional del viento, para superficies en terreno 
abierto, área suburbana y urbana: 13,2 km/h; 17,6 km/h; 19,3 
km/h, respectivamente 
DZV =  Velocidad del viento de diseño a la altura de diseño (Z), en 
km/h; 
10V =  Velocidad del viento a 10 m sobre el nivel del terreno o del 
nivel del agua, en km/h; 
BV =
 
160 km/h = Velocidad básica del viento a 10 m de altura 
( )10 max 80 /EcuadorV V km h−= ≈  
Z =
 
Altura de la estructura mayor a 10 m, en la cual se están 
calculando las cargas de viento, medida desde la superficie 
del terreno o del nivel del agua, en mm; 
OZ =  Longitud de fricción en la dirección del avance del viento, en 
terreno abierto, área suburbana y urbana: 70 mm; 1 000 mm; 
2 500 mm, respectivamente. 
 
b) Presión del Viento sobre las Estructuras (WS) 
 Sobre la superestructura [5, 7] 
A menos que se especifique lo contrario, la fuerza se calcula asumiendo 
que la presión del viento actúa en el plano horizontal y que es igual a: 
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2 2
* *
25600
DZ DZ
D B B
B
V VP P P
V
   
= =   
  
                            (3.20) 
Dónde: 
DP =  Presión de diseño del viento en MPa; 
BP =  Presión básica en MPa, correspondiente a la velocidad 
básica del viento 160 /BV km h=
 
 
Elemento estructural 
Presión a barlovento 
lado que recibe al 
viento PB (MPa) 
Presión a sotavento 
lado por donde sale el 
viento PB (MPa) 
Armaduras, columnas y arcos 0,0024 0,0012 
Vigas 0,0024 ------ 
Grandes superficies planas 0,0019 ------- 
Tabla 3.10. Presiones básicas, PB, correspondientes a VB= 160 km/h [5] 
 
 
Figura 3.13. Presión de viento sobre la estructura [5] 
 
Si el viento incide sobre la estructura formando un ángulo con respecto a 
su eje longitudinal, la presión básica se considera constituida por una 
componente longitudinal y una transversal (lateral), que actúan aplicadas 
simultáneamente sobre las respectivas áreas expuestas de la 
superestructura. 
 
Los valores de las presiones básicas en este caso, se expresan en 
función del ángulo de incidencia, el cual se mide con respecto a la 
perpendicular al eje longitudinal del puente, dichos valores se indican en 
la tabla 3.11. 
PB
CL
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Ángulo de 
incidencia (°) 
Armaduras, columnas, y 
arcos 
Vigas 
PB (MPa) 
Transversal 
PB (MPa) 
Longitudinal 
PB (MPa) 
Transversal 
PB (MPa) 
Longitudinal 
0 0,0036 0 0,0024 0 
15 0,0034 0,0006 0,0021 0,0003 
30 0,0031 0,0013 0,0020 0,0006 
45 0,0023 0,0020 0,0016 0,0008 
60 0,0011 0,0024 0,0008 0,0009 
Tabla 3.11. Presiones básicas del viento, PB, para diferentes ángulos de 
ataque VB= 160 km/h [5] 
 
 Cargas aplicadas directamente sobre la infraestructura [5, 7] 
 
Las fuerzas transversales y longitudinales que se aplican directamente a 
la subestructura se calculan a base de una presión básica del viento PB 
igual a 0,0019 MPa.  
 
Para direcciones oblicuas se consideran las respectivas componentes 
ortogonales aplicadas perpendicularmente sobre las áreas expuestas de 
la subestructura, las cuales actúan simultáneamente con las cargas del 
viento sobre la superestructura. 
 
c) Presión de Viento sobre los Vehículos (WL) [5, 7] 
 
Cuando existe tráfico, la presión del viento de diseño se aplica también 
sobre los vehículos. Si la dirección del viento es perpendicular al eje 
longitudinal de la estructura, la presión aplicada sobre los vehículos es 
una fuerza móvil de 1,46 N/mm en esa dirección y a 1,80 m sobre el nivel 
de la calzada. 
 
Si el viento tiene un ángulo de incidencia, entonces se consideran sus 
componentes ortogonales aplicadas a 1,80 m de altura sobre la calzada 
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Angulo de incidencia 
del viento  (°) 
Carga Transversal 
(N/mm) 
Canga Longitudinal 
(N/mm) 
0 1,46 0,00 
15 1,23 0,18 
30 1,20 0,35 
45 0,96 0,47 
60 0,50 0,55 
Tabla 3.12. Componentes del viento sobre la sobrecarga viva [5] 
 
Figura 3.14. Presión de viento sobre la estructura [5] 
 
X. Efectos Sísmicos (EQ) [7, 8] 
Las fuerzas sísmicas se evalúan por cualquier procedimiento racional de 
análisis. Se supone que las acciones sísmicas horizontales actúan en 
cualquier dirección. Cuando sólo se analiza en dos direcciones 
ortogonales, los efectos máximos se estiman como la suma de los valores 
absolutos obtenidos para el 100% de la fuerza sísmica en una dirección y 
30% de la fuerza sísmica en dirección perpendicular [8]. 
 
Las cargas sísmicas son el producto del coeficiente de respuesta sísmica 
elástica, Csm, por el peso equivalente de la superestructura. El peso 
equivalente es función del peso real y de la configuración del puente, y se 
incluye automáticamente en los métodos de análisis unimodales y 
multimodales [7] 
 
Para desarrollar estas especificaciones se utilizaron los siguientes 
principios [7]: 
1800 mm
1,46 N/mm
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- Los componentes estructurales deberían resistir los sismos leves a 
moderados dentro del rango elástico, sin sufrir daños significativos. 
- En los procedimientos de diseño se deberían utilizar intensidades 
de movimiento sísmico del terreno y fuerzas realistas. 
- La exposición al movimiento provocado por grandes sismos no 
debería provocar el colapso total ni parcial del puente. Siempre que 
sea posible, los daños producidos deberían ser fácilmente 
detectables y estar accesibles para su inspección y reparación. 
 
XI. Fuerzas debido a la superposición de Deformaciones (TU, TG, 
CR, SH, SE) 
a) Temperatura Uniforme (TU) [5] 
La variación uniforme de temperatura provoca un efecto de alargamiento 
o acortamiento en el puente, este cambio de longitud (mm) depende del 
sitio geográfico de implantación y la época de construcción, su magnitud 
es: 
L TLα∆ = ∗ ∗ ∆     (3.21) 
Dónde: 
max minT diseño diseñoT T∆ = − =
 
Variación de temperatura 
ambiental, medida entre los 
valores máximos y mínimos del 
sitio de implantación (°C) 
α =
 
Coeficiente de dilatación lineal del material. 
   = 0,0000117/°C 
   = 0,0000108/°C 
   = 0,0000090/°C 
L =
 
Longitud expuesta a la dilatación térmica (mm). 
 
Figura 3.15. Efecto por variación de temperatura [5] 
L
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CLIMA  
(EU de América) 
max mindiseño diseñoT T−  
Hormigón Armado Acero o Aluminio Madera 
Moderado -12° a +27°C -18° a +50°C -12° a +24°C 
Frio -18° a +27°C -35° a +50°C -18° a +24°C 
Tabla 3.13. Rangos de temperatura [5] 
 
b) Gradiente de temperatura (TU) [5] 
Este efecto es función directa de la radiación solar que incide sobre la 
superficie del tablero y provoca una variación no uniforme de temperatura 
a través del espesor de la estructura, lo cual conduce al encorvamiento de 
la estructura y al aparecimiento de esfuerzos internos en la sección 
transversal del  puente. 
 
Figura 3.16. Efecto de gradiente de temperatura [5] 
 
La gradiente vertical de temperatura en superestructuras de vigas de 
hormigón o de acero con tablero de hormigón se  considera que es igual a 
la figura 3.17. 
 
Figura 3.17. Gradiente vertical de temperatura [5] 
A
Espesor de la
Superestructura Unicamente Vigas
de Acero
T1
T2
T3
t
100 mm
200 mm
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Dónde: 
A =  300 mm, en superestructuras de hormigón de 
espesores mayores o iguales a 400 mm o para 
secciones de acero con tablero de hormigón armado 
de espesor igual a t. 
t =  espesor actual menos 100 mm, para secciones de 
hormigón de espesores < 400 mm; 
T3 =  0ºC o menor o igual que 3ºC, a falta de datos exactos; 
T1 y T2 = Temperaturas que definen los gradientes según las 
zonas de radiación solar del país 
 
c) Flujo plástico o fluencia lenta (CR) [5] 
La Normativa AASHTO LRFD [1] establece el análisis de la fluencia lenta 
tanto para las estructuras de hormigón como para las de la madera. 
 
En el caso del hormigón, su acortamiento (fluencia lenta) bajo cargas 
permanentes está entre 0,5 y 4,0 veces el acortamiento elástico inicial, 
dependiendo de la madurez del hormigón en el momento de aplicación de 
las cargas. 
 
El coeficiente de fluencia lenta del hormigón está dado por la expresión 
3.22. 
( ) 0.118, 1,9i vs hc f td it t k k k k tψ −= ∗ ∗ ∗ ∗ ∗    (3.22) 
Dónde: 
1,45 0,0051 0,00vs
Vk
S
 
= − ≥ = 
 
 Factor que considera el efecto de 
la relación volumen-superficie del 
terreno; 
- 
V
S
=
 Relación volumen – área superficial. 
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35
7 'f ci
k
f
= =
+
 Factor que considera el efecto de la resistencia 
del hormigón. 
1,56 0,008hck H= − ∗ =  Factor de humedad para fluencia lenta. 
- H =  Humedad relativa anual (%) (aproximadamente entre 
40% y 100%). 
61 0,58 'td ci
tk
f t
= =
− ∗ +
 Factor de desarrollo del tiempo. 
- t =  Madurez del hormigón en días. 
- it =  Edad del hormigón cuando se aplica inicialmente la 
carga, en días. 
- 'cif =  Resistencia a la compresión del hormigón al momento 
de la aplicación de la carga inicial para elementos 
pretensados y no pretensados. 
 
d) Retracción del hormigón (SH) [5] 
La contracción del hormigón puede variar ampliamente desde: 
- Desde cero,  si el hormigón permanece inmerso en el agua,   
- Hasta contracciones > 0,0008 para secciones delgadas con 
agregados de alta contracción y secciones que no se curan 
adecuadamente. 
 
En ausencia de datos exactos, se puede asumir que el coeficiente de 
contracción del hormigón de densidad normal, bajo condiciones de clima 
moderado y humedad relativa anual entre el 50% y 90% es igual a: 
shε =  0,0002; luego de 28 días de secado y 
shε =  0,0005; luego de años de secado. 
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Curados en húmedo, libres de agregados con tendencia a la contracción, 
el coeficiente de contracción o de deformación específica por contracción 
en mm/mm: 
30,48 10sh vs hs f tdk k k kε −= − ∗ ∗ ∗ × ×    (3.23) 
 
En donde el factor de humedad para retracción del hormigón: 
2,00 0,014hsk H= − ∗     (3.24) 
 
La deformación total por este efecto se estima igual a: 
hsL Lε∆ = ∗      (3.25) 
 
Si el hormigón se somete a secado ante de 5 días de curado, como la 
contracción se incrementa, a los valores calculados se debe incrementar 
un 20%. 
 
e)  Asentamientos de los apoyos (SE) [5] 
En cimentaciones profundas con grupos de pilotes, se deben considerar 
los efectos debidos a los asentamientos diferenciales que pueden 
presentar algunos de sus elementos individuales o el grupo de pilotes. 
 
XII. Fuerza de Fricción o Rozamiento (FR) [5, 7] 
Las fuerzas debidas a la fricción se establecen en base a los valores 
extremos del coeficiente de fricción entre las superficies deslizantes.  
Cuando corresponda, se debe considerar la influencia sobre el coeficiente 
de fricción de la humedad y la posible degradación o contaminación de las 
superficies de deslizamiento o rotación. 
* vaFR Rµ=      (3.26) 
Dónde: 
VaR =  Reacción vertical en cada apoyo debido a carga viva + carga 
muerta 
µ =   Coeficiente de fricción estática. 
- 98 - 
 
 
Figura 3.18. Fuerza de fricción o rozamiento [5] 
 
3.5. COMBINACIONES DE CARGA Y FACTORES DE CARGA 
3.5.1. Combinaciones de cargas [5, 7] 
Las  combinaciones de carga consideradas en las Especificaciones 
AASHTO LRFD [1]  para cada uno de los siguientes estados límites son 
las siguientes: 
 
ESTADO LÍMITE DE RESISTENCIA: 
 
• Combinación de RESISTENCIA I: Combinación de carga, 
representada por el uso del puente por vehículos normales 
(estandarizados), sin viento.  
• Combinación de RESISTENCIA II: Combinación de cargas que 
representa el uso del puente por parte de vehículos de diseño 
especiales establecidos por la entidad administradora de la vía,  y 
de vehículos de circulación restringida, sin viento. 
• Combinación de RESISTENCIA III: Combinación de carga que 
considera al puente expuesto a velocidades del viento mayores a 
90 km/h.   
• Combinación de RESISTENCIA IV: Combinación de carga que 
representa relaciones muy altas entre las solicitaciones provocadas 
por  la carga viva  y la carga muerta, estas incluyen a otras cargas 
Rva
FR
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además de la carga por peso propio como son las cargas debido a 
la acción del suelo. 
• Combinación de RESISTENCIA V: Combinación de carga que 
representa el uso del puente por parte de vehículos normales con 
vientos de velocidad igual a 90 km/h. 
 
ESTADO LÍMITE DE SERVICIO: 
 
• Combinación de SERVICIO I: Combinación de cargas que 
representa la operación normal del puente con un viento de 90 
km/h, tomando todas las cargas con sus valores nominales. 
También se relaciona con el control de las deflexiones de las 
estructuras metálicas enterradas, revestimientos de túneles y 
tuberías termoplásticas y con el control del ancho de agrietamiento 
de las estructuras de hormigón armado. Esta combinación de 
cargas también se debería utilizar para investigar la estabilidad de 
taludes.  
• Combinación de SERVICIO II: Combinación de carga cuya 
intención es controlar la fluencia de las estructuras de acero y la 
falla de las conexiones críticas debido a la carga viva vehicular.  
• Combinación de SERVICIO III: Combinación de cargas relacionada 
exclusivamente con la tracción en superestructuras de hormigón 
pretensado, cuyo objetivo es controlar las fisuras. 
• Combinación de SERVICIO IV: Combinación de cargas relacionada 
exclusivamente con la tracción en subestructuras de hormigón 
pretensado, cuyo objetivo es controlar las fisuras.  
 
ESTADO LÍMITE DE FATIGA  Y FRACTURA: 
 
• Combinación de FATIGA: Combinación de cargas que relaciona la 
carga vehicular repetitiva y la respuesta dinámica que provoca el 
camión de diseño HL-93 modelado para fatiga. 
- 100 - 
 
ESTADO LÍMITE DE EVENTO EXTREMO: 
• Combinación de EVENTO EXTREMO I: Combinación de cargas 
que incluye sismos. 
• Combinación de EVENTO EXTREMO II: Combinación de cargas 
que incluye carga de hielo, colisión de embarcaciones y vehículos, 
y ciertos eventos hidráulicos con una carga viva reducida diferente 
a la carga de colisión de vehículos (CT). 
 
3.5.2. Coeficientes de modificación de cargas ( iη ) 
Para cargas para las cuales se escoge un valor máximo de iγ , es 
apropiado determinar el valor del coeficiente de modificación de cargas (
iη ) mediante la expresión 3.27: 
0,95i D R Iη η η η= ∗ ∗ ≥                          (3.27) 
 
Y para cargas para las cuales se escoge un valor mínimo de iγ , se 
determina el valor del coeficiente de modificación de cargas ( iη ) mediante 
la expresión 3.28. 
1 1,0i
D R I
η
η η η
= ≤
∗ ∗
                         (3.28) 
Dónde: 
iγ = Factor de carga 
iη =  Factor de modificación de las cargas 
Dη =  Factor relacionado con la ductilidad 
Rη =  Factor relacionado con la redundancia 
Iη =  Factor relacionado con la importancia operativa 
 
 Ductilidad [7] 
La respuesta de los elementos estructurales o conexiones más allá del 
límite elástico se pueden caracterizar ya sea por un comportamiento frágil 
o dúctil.  
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El comportamiento frágil es indeseable porque implica la pérdida 
inesperada de la capacidad de carga cuando se excede el límite elástico. 
El comportamiento dúctil es caracterizado por deformaciones inelásticas 
significativas y visibles antes de que ocurra una pérdida de capacidad de 
carga, este comportamiento es una advertencia antes que se produzca la 
falla estructural. 
 
Los dispositivos que se colocan para disipar la energía se pueden 
considerar como medios para proveer ductilidad a la estructura. 
 
El factor de ductilidad ( Dη ) para el estado límite de resistencia [7] es:  
- Dη ≥  1,05; Para elementos y conexiones no dúctiles.  
- Dη =
 
1,00; Para diseños y detalles convencionales  
- Dη ≥  0,95; Para los elementos y conexiones con ductilidad mayor a 
la requerida.   
- Para los otros estados límites: Dη = 1,00 
 
 Redundancia [7] 
A menos que existan motivos justificados, se deben usar estructuras 
continuas y con múltiples recorridos de cargas.  
 
Los elementos y componentes cuya falla se anticipa se deben diseñar 
como elementos de falla no crítica y el sistema estructural asociado como 
sistema redundante, y viceversa, los elementos y componentes cuya falla 
no se anticipa, se deben diseñar como elementos de falla crítica y el 
sistema estructural asociado como sistema no redundante, estos últimos 
son los q provocan el colapso del puente. 
 
Estas estructuras son capaces de soportar cargas, incluso, luego de la 
pérdida de un elemento o conexión importante. 
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El factor de  redundancia ( Rη ) para el estado límite de resistencia [7] es:  
- Rη ≥
 
1,05; Para componentes no redundantes  
- Rη =
 
1,00; Para niveles convencionales de redundancia   
- Rη ≥  0,95; Para niveles excepcionales de redundancia  
- Para los otros estados límites: Rη = 1,00 
 
 Importancia Operacional [7] 
Esta clasificación se basa en requisitos sociales, de seguridad y de 
seguridad. 
 
Este coeficiente se aplica exclusivamente a los estados límites de 
resistencia y correspondientes a eventos extremos. 
 
El factor de importancia operacional ( Iη ) para el estado límite de 
resistencia y evento extremo es:  
- Iη ≥
 
1.05; Para puentes de importancia  
- Iη =  1.00; Para puentes típicos  
- Iη ≥  0.95; Para puentes relativamente menos importantes  
- Para los otros estados límites: Iη = 1.00 
 
3.5.3. Factor de cargas [7] 
El factor de carga γ
 
considera fundamentalmente la variabilidad de las 
cargas, la falta de exactitud de los análisis y la probabilidad de la 
ocurrencia simultánea de diferentes cargas, pero que también se 
relaciona con aspectos estadísticos de la resistencia de los materiales a 
través del proceso de calibración. 
 
Los factores γ
 
se deben seleccionar de manera de producir la solicitación 
total mayorada extrema. Para cada combinación de cargas se debe 
investigar tanto los valores extremos positivos como los valores extremos 
negativos (tabla 3.14). 
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Combinación de Cargas 
Estado Limite 
DC 
DD 
DW 
EH 
EV 
ES 
EL 
LL 
IM 
CE 
BR 
PL 
LS WA WS WL FR 
TU 
CR 
SH TG SE 
Usar sólo uno por vez 
EQ IC CT CV 
RESISTENCIA I (a menos que 
se especifique lo contrario) pγ  1,75 1,00 - - 1,00 0,50/1,20 TGγ  SEγ  - - - - 
RESISTENCIA II pγ  1,35 1,00 - - 1,00 0,50/1,20 TGγ  SEγ  - - - - 
RESISTENCIA III pγ  - 1,00 1,40 - 1,00 0,50/1,20 TGγ  SEγ  - - - - 
RESISTENCIA IV – 
Sólo EH, EV ES, DW, DC 
pγ
1,50 
- 1,00 - - 1,00 0,50/1,20 - - - - - - 
RESISTENCIA V pγ  1,35 1,00 0,40 1,00 1,00 0,50/1,20 TGγ  SEγ  - - - - 
EVENTO EXTREMO I pγ  EQγ  1,00 - - 1,00 - - - 1,00 - - - 
EVENTO EXTREMO II pγ  0,50 1,00 - - 1,00 - - - - 1,00 1,00 1,00 
SERVICIO I 1,00 1,00 1,00 0,30 1,00 1,00 1,00/1,20 TGγ  SEγ  - - - - 
SERVICIO II 1,00 1,30 1,00 - - 1,00 1,00/1,20 - - - - - - 
SERVICIO III 1,00 0,80 1,00 - - 1,00 1,00/1,20 TGγ  SEγ  - - - - 
SERVICIO IV 1,00 - 1,00 0,70 - 1,00 1,00/1,20 - 1,00 - - - - 
FATICA - Solo LL, IM y CE - 0,75 - - - - - - - - - - - 
Tabla 3.14. Combinaciones de Cargas y Factores de Carga [1] 
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I. Factor pγ  (para CARGA PERMANENTE) [5] 
Para las solicitaciones debidas a cargas permanentes, se debe 
seleccionar el factor de carga que produzca la combinación más crítica. Si 
la carga permanente aumenta la capacidad de carga de un componente 
del puente, también se debe investigar el valor mínimo del factor de carga 
para dicha carga permanente. 
 
Tipo de carga 
Factor de Carga 
Máximo Mínimo 
DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90 
DD: Fricción negativa (downdrag) 1,80 0,45 
DW: Superficies, de rodamiento e instalaciones para 
servicios públicos 1,50 0,65 
EH: Empuje horizontal del suelo   
• Activo 1,50 0,90 
• En reposo 1,35 0,90 
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1,00 
EV: Empuje vertical del suelo   
• Estabilidad global 
• Muros de sostenimiento y estribos 1,00 1,35 
1,30 
1,35 
1,95 
N/A. 
1,00 
0,90 
0,90 
0,90 
• Estructura rígida enterrada 
• Marcos rígidos 
• Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto 
alcantarillas metálicas rectangulares 
• Alcantarillas metálicas rectangulares flexibles 1,50 0,90 
ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75 
Tabla 3.15. Factores de carga para carga permanentes [5] 
 
II. Factor γ  para: 
Factor para Gradiente de Temperatura TGγ
 
- TGγ =  0,0 en los Estados Límite de Resistencia y Evento Extremo,  
- TGγ =  1,0 en el Estado Límite de Servicio, en el cual no se 
considera carga viva, 
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- TGγ =  0,50 en el Estado Límite de Servicio, en el cual se considera 
carga viva. 
 
Factor para Asentamiento SEγ  
- Se adopta de conformidad con el proyecto.  
- Si no existe información específica se toma un valor igual a 1,0 
para combinaciones que incluyen o no el asentamiento 
 
Factor para Sobrecarga en la Combinación de Evento Extremo I EQγ  
- Se adopta a base de las características de cada proyecto, 
- Los valores sugeridos son: 0,00;  0,50;  1,00 
 
3.6. Especificaciones Generales del Hormigón Armado [5] 
3.6.1. Hormigón 
I. Resistencia [5] 
El hormigón armado utilizado en la construcción de puentes tiene 
usualmente como esfuerzos de compresión a los siguientes valores: 
• Hormigón convencional, entre 20,68 MPa y 27,58 MPa (3000 - 
4000 psi),   
• Hormigón pretensado, entre 34,47 MPa  y 41,37 MPa (5000 - 6000 
psi), y   
• Hormigones especiales, entre 41,37 MPa  y 75,84 MPa (6000 - 
11000 psi). 
 
Las especificaciones AASHTO-LRFD (2008) establecen que:  
' 16cf MPa< ; Para elementos NO estructurales,  
' 16cf MPa≥ ; Para elementos estructurales de hormigón 
armado fundido en obra,  
' 28cf MPa≥ ;  Para elementos de hormigón pretensado 
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II. Módulo de elasticidad [5] 
De acuerdo con las Especificaciones AASHTO-LRFD [1] el módulo de 
elasticidad, cuando no existan valores medidos en laboratorio, se puede 
estimar que para hormigones con densidades comprendidas entre 1440  y 
2500 kg/m3 y resistencias de compresión especificadas de hasta 105 
MPa,  es igual a: 
1.5
10,043 'c cEc K fγ= ⋅ ⋅ ⋅
 
   (3.29) 
Dónde:  
1K =
 
Factor de corrección por fuente de agregados y materiales 
locales, se toma igual a 1,00 a menos que exista un valor 
determinado mediante ensayos físicos y aprobado por las 
autoridades competentes. 
cγ =
 
Densidad del hormigón (kg/m3). 
'cf =
 
Resistencia a la compresión especificada para el hormigón 
(MPa). 
 
Para el hormigón armado de densidad normal con 32320c kg mγ = , el 
módulo de elasticidad puede tomarse igual a: 
4800 'cEc f= ⋅
 
   (3.30) 
 
3.6.2. Acero de refuerzo 
I. Resistencia [5] 
El rango aceptado por las Especificaciones AASHTO-LRFD [1] para el 
límite de fluencia yf del acero de refuerzo, que se puede seleccionar para 
el diseño de un puente es: 
420 520yMPa f MPa≤ ≤
 
II. Módulo de elasticidad [5] 
El módulo de elasticidad para el acero de la armadura de refuerzo, no 
preesforzado, se considera constante e igual a Es= 200 000 MPa (2x106 
kg/cm2). 
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III. Detalles generales de armado [5] 
Toda armadura de refuerzo que se emplee en la construcción de un 
puente de hormigón armado debe ser corrugada, excepto en el caso de 
armadura secundaria, como estribos cerrados, zunchos y mallas de 
alambre en donde puede emplearse varillas y alambres lisos. 
 
 Espaciamiento mínimo del refuerzo [5] 
En elementos de hormigón armado fundido en el sitio, el acero de 
refuerzo debe espaciarse de tal forma que permita el libre paso del 
hormigón durante su fundición. Se debe cuidar que:  
1. La distancia libre (Sa) entre varillas paralelas en una capa (inclusive 
si se trata de empalmes) sea igual o mayor a:  
• 1,5 veces el diámetro nominal de las varillas,  
• 1,5 veces el tamaño máximo del agregado grueso, o 38 
mm. 
 
Figura 3.19. Separación entre barras paralelas [5] 
 
2. Cuando el refuerzo principal (+ o -) se coloque en capas, las 
varillas deben colocarse directamente una sobre otra y la distancia 
entre capas debe ser igual o mayor 25 mm o el diámetro nominal 
de las varillas, excepto en tableros en donde el refuerzo paralelo se 
coloca en dos o más capas con distancia entre ellas de hasta 
150mm. 
As( +)
Sa Sa
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Figura 3.20. Separación entre paquetes de varillas paralelas [5] 
 
3. Cuando se usen paquetes de varillas paralelas, se agrupan  
máximo  4 varillas; pero si el diámetro de la varilla es mayor que el 
Nº 36 entonces máximo 2 varillas por paquete. Los paquetes de 
varillas deben sujetarse mediante suelda, alambres, estribos o 
zunchos u otro mecanismo que  garantice la permanencia de sus 
ubicaciones relativas. Cada una de las varillas de un paquete que 
se interrumpa dentro de un tramo debe terminar en secciones 
diferentes, separadas como mínimo 40 veces el diámetro de la 
varilla. 
 
4. La separación (d) en de la armadura en tabiques (muros) y losas, a 
menos que se especifique lo contrario, es máximo 1,5 veces el 
espesor del elemento o 450 mm. 
 
Figura 3.21. Separación entre varillas en tabiques y losas [5] 
 
b
Ødr r
Min 25mm
ØvSa
Separador
d
d
t
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 Empalmes y longitudes de desarrollo [5] 
En el diseño de elementos a flexión se debe tener en consideración que:  
• Con excepción de los apoyos de tramos simples y en los 
extremos libres de los voladizos, la armadura se debe 
prolongar más allá del punto en el cual ya no se requiere para 
resistir flexión en una distancia mínimo igual a:  
- El espesor efectivo del elemento, 
- 15 veces el diámetro nominal de la varilla, o  
- 1/20 de la luz del vano, 
• La armadura se prolonga como mínimo una longitud igual a la 
longitud de desarrollo l, más allá del punto en el cual la 
armadura de tracción doblada ya no se requiere para resistir la 
flexión,  
• En una misma sección la armadura que termina máximo puede 
llegar al 50% de la armadura total, así como únicamente 
varillas alternadas (no adyacentes),  
• El refuerzo de tracción puede desarrollarse haciéndolo continuo 
con la armadura de la cara opuesta del elemento o doblándole 
de manera que atraviese el alma en el cual está ubicado para 
terminar en una área comprimida proporcionando la 
correspondiente longitud de desarrollo,  
• Se debe colocar anclajes suplementarios en la forma de 
ganchos o soldaduras a barras de anclaje para el refuerzo de 
tracción en los siguientes elementos solicitados a flexión, en 
donde la fuerza en la armadura no es directamente 
proporcional al momento factorado:  
- Zapatas inclinadas, escalonadas o acampanadas, 
- Ménsulas, 
- Elementos de gran altura a flexión, o 
- Elementos en los cuales la armadura de tracción no es 
paralela a la superficie comprimida.  
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• Mínimo el tercio de la armadura para momento positivo debe 
prolongarse más allá del eje de los apoyos en los elementos de 
un solo vano y en el caso de elementos continuos se prolonga 
mínimo el cuarto de la armadura positiva en los apoyos 
intermedios,  
• En el caso de las vigas la prolongación de la armadura positiva 
es mínimo igual a 150 mm,  
• Excepto para la armadura positiva que termina más allá de los 
apoyos extremos del puente con un gancho estándar o un 
anclaje mecánico equivalente, es conveniente verificar que la 
longitud de desarrollo sea: 
n
d a
u
Ml l
V
≤ +
 
   (3.31) 
Dónde:  
nM =
 
Resistencia nominal a la flexión, suponiendo que todo el 
refuerzo positivo a tracción está solicitado a la resistencia 
igual al límite de fluencia especificada ( )yf N mm⋅ . 
uV =
 
Fuerza de corte factorada en la sección (N). 
al =
 
Longitud embebida más allá del eje del apoyo o de la 
sección de inflexión, igual al mayor valor de entre la 
profundidad efectiva del elemento y 12 veces el diámetro de 
la varilla ( )12, bd . 
 
• Un tercio de la armadura negativa a tracción de un apoyo debe 
prolongarse más allá del punto de inflexión en una longitud 
mayor o igual al máximo valor de entre: 
- La altura efectiva del elemento, 
- 12 veces el diámetro nominal de la varilla, y  
- 0,0625 de la luz del vano. 
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 Recubrimientos [5] 
 
SITUACION Recubrimiento (mm) 
Exposición directa al agua salada 100 
Colado contra el suelo 75 
Ubicaciones costeras 75 
Exposición a sales anticongelantes 60 
Superficies de tableros con tránsito de neumáticos con clavos 
o cadenas 60 
Otras situaciones exteriores 50 
Otras situaciones inferiores:   
40 • hasta varillas N°36 ( )36 mmφ≈  
• varillas N°43 y N°57 50 
Fondo de las fundillas en sitio 
25 • hasta varillas  N° 36 
• varillas N°43 y N°57 50 
Encofrados interiores para paneles prefabricados 20 
Pilotes prefabricados de hormigón armado 
50 • ambientes no corrosivos 
• ambientes corrosivos 75 
Pilotes prefabricados de hormigón pretensado 50 
Pilote fundidos en el sitio:  
50 • ambiente no corrosivos 
• ambientes corrosivos en general 
75 - en general 
- armadura protegida 75 
• cascaras 50 
• hormigón colocado con lodo bentonitico, hormigón 
lanzado (sistema tremie) o construcción con lechada 75 
Tabla 3.16. Recubrimientos para armadura principal no protegida [5] 
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 Espesores mínimos [5] 
1. Profundidades mínimas para superestructuras de profundidad 
constante. 
 
Superestructura mint , Espesor mínimo (incluido el tablero) 
Material Tipo Tramos Simples Tramos Continuos 
Hormigón 
Armado                            
(fundido en 
obra) 
Losas con armadura principal 
paralela al trafico 
( )1,2 3000
30
S× +
 
( )3000 165
30
S
mm
+
≥  
Vigas T 0,070 L×  0,065 L×  
Vigas cajón 0,060 L×  0,055 L×  
Vigas de  estructuras 
peatonales 0,035 L×  0,033 L×  
Hormigón                              
Pretensado 
Losas 0,03 165L mm× ≥  0,027 165L mm× ≥  
Viga cajón fundidas en sitio 0,045 L×  0,040 L×  
Vigas doble T prefabricada 0,045 L×  0,040 L×  
Vigas de estructura peatonales 0,033 L×  0,030 L×  
Vigas cajón adyacente 0,030 L×  0,025 L×  
Acero 
Espesor total de la viga doble 
T compuesta 0,040 L×  0,032 L×  
Espesor de la porción de la 
sección doble T de la viga 
doble T compuesta 
0,033 L×  0,027 L×  
Celosías 0,100 L×  0,100 L×  
Tabla 3.17. Espesores mínimos tradicionales para superestructuras de 
espesor constante [5] 
 
Dónde: 
S= ( )efectivaS =
 
Longitud efectiva (mm). 
L = Luz del tramo de puente (mm). 
 
2. Tableros de Concreto Apoyados en Elementos Longitudinales (Art. 
9.7.1.1) [1]. 
- La altura de un tablero de concreto deberá ser mayor o igual que 
17,50 cm. 
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3. Mínimo espesor de los tableros de concreto en voladizo (Art. 
13.7.3.1.2) [1]. 
- Cuando soportan un sistema de postes montados en el tablero: 
0.20m 
- Para sistemas de postes montados lateralmente: 0.30m 
- Cuando soportan paramentos o barreras de concreto: 0.20m 
 
3.7. DISEÑO DE TABLERO DE HORMIGON ARMADO 
3.7.1. Tipos de tableros [5] 
Se distinguen tres tipos de tableros de hormigón armado: 
• Tableros con refuerzo principal paralelo al tráfico,  
• Tableros con refuerzo principal perpendicular al tráfico, y  
• Tableros con refuerzo principal en dos direcciones perpendiculares 
(apoyados en los cuatro lados) 
 
En el numeral 2.5.1 del presente documento se describe cada uno de 
estos tableros, se trata de la misma clasificación y no existe ninguna 
diferencia entre la Normativa AASHTO Estándar y Normativa AASHTO 
LRFD respecto a los tipos de tablero de hormigón armado. 
 
3.7.2. Métodos de diseño [5] 
Para el análisis de los tableros de puentes en los diferentes Estados 
Límite se pueden aplicar: 
- Métodos de análisis elástico aproximados, o  
- Métodos refinados,  
 
Las Especificaciones AASHTO LRFD [1] presentan básicamente a los 
siguientes procedimientos:   
• Procedimiento de diseño empírico para tableros de hormigón,    
• Procedimiento analítico de franjas, y  
• Método de las líneas de fluencia (cedencia). 
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El primero basado en el análisis lineal elástico satisface adecuadamente 
las solicitaciones en los estados límite de resistencia y de servicio, el 
segundo a base de la experiencia acumulada proporciona reglas 
elementales que permiten dimensionar el tablero para que se cumplan las 
solicitaciones de los estados límite pero dentro de un cierto rango de 
posibilidades, mientras el tercero parte del análisis de las deformaciones 
inelásticas para dar cumplimiento a los estados límite de resistencia y de 
evento extremo. 
 
I. Diseño empírico [5] 
Este tipo de diseño ha sido desarrollado por las Especificaciones 
AASHTO LRFD [1] exclusivamente  para tableros bajo la forma de losas 
de hormigón soportadas por elementos longitudinales principales (vigas 
longitudinales) pero no es aplicable al diseño de los voladizos del tablero 
en la sección transversal del puente. 
 
a) Condiciones de diseño [5] 
Para el diseño empírico de  tableros de hormigón armado se deben 
cumplir obligatoriamente con las siguientes condiciones: 
 
• Los elementos de apoyo del tablero, deben ser vigas de hormigón 
armado o de acero. 
• El tablero se hormigona totalmente en el sitio y se cura con agua. 
• Se instalan vigas transversales o diafragmas (marcos) en las 
secciones transversales coincidentes con los apoyos del puente, 
• En el caso de las secciones transversales que involucran 
elementos rígidos a la torsión, como vigas cajón separadas, se 
colocan diafragmas intermedios entre los cajones, en secciones 
transversales separadas una distancia máxima de 8000 mm o 
armadura suplementaria sobre las almas para tomar los esfuerzos 
de flexión transversal entre las vigas cajón. 
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• En el caso de las secciones transversales que no son rígidas a la 
torsión, como por ejemplo las vigas de sección T o I para aplicar el 
método de diseño empírico no se requieren diafragmas o vigas  
transversales intermedios. 
• La longitud efectiva de cálculo de la sección transversal de un 
puente se determina según el tipo de vigas (ver literal c) y máximo 
puede adquirir el valor de 4100 mm:  
4100efectivaS mm≤
    
(3.32) 
• El espesor del tablero es uniforme, excepto en las zonas de las 
alas de las vigas que pueden ser acarteladas así como otros sitios 
que requieren de incrementos localizados de espesor.  
• Se excluye del espesor de diseño de la losa, la pérdida que se 
anticipa se producirá como resultado del pulido, texturado o 
desgaste. 
• La relación entre longitud efectiva ( )efectivaS
 
y espesor
 
de diseño ( )t
debe ser mayor o igual que 6 y menor o a lo sumo igual a 18:   
6 18efectivaS
t
≤ ≤
    
(3.33) 
• El espesor mínimo de la losa es igual a 175 mm , excluyendo la 
superficie sacrificable cuando corresponda:   
min 175t mm≥
    
(3.34) 
Este espesor se considera un mínimo absoluto, considerando 50 
mm de recubrimiento superior y 25 mm de recubrimiento inferior, 
obteniéndose un núcleo armado de 100 mm de altura. 
• La altura del núcleo de la losa debe ser mayor o igual que 100 mm:   
100nucleoh mm≥
    
(3.35) 
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Figura 3.22. Núcleo de una losa de hormigón [5] 
 
• La longitud del voladizo de la sección transversal del puente 
medida desde el eje de la viga externa es  mínimo igual a 5 veces 
el espesor de la losa, o si hay un parapeto de hormigón 
estructuralmente continuo actuando de forma compuesta con el 
voladizo, entonces la longitud del voladizo es mínimo igual a 3 
veces el espesor de la losa: 
min 5VL t= ∗
     
(3.36) 
min 3VL t= ∗
 
  parapeto continuo  (3.37) 
• La resistencia a la compresión del hormigón del tablero, 
especificada a los 28 días es: ' 28f c MPa≥  
• El tablero debe trabajar monolíticamente  con los elementos 
estructurales (vigas) sobre los cuales se apoya. Con la finalidad de 
garantizar el comportamiento monolítico entre el tablero y las vigas, 
cuando se trate de puentes con vigas metálicas continuas, en la 
región de momento negativo se dispondrán mínimo dos conectores 
de corte con una separación entre centros de 600 mm, debiéndose 
además verificar el cumplimiento de los requisitos que sobre el 
diseño de secciones compuestas han establecido las 
especificaciones AASHTO.  
 
En el caso de vigas de hormigón y con el mismo objetivo, los 
estribos de las vigas (refuerzo al corte) se deben extender  hacia el 
interior del tablero. 
 
Armadura
NUCLEO t
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b) Voladizo del tablero [5] 
Para el diseño de los voladizos de las secciones transversales de los 
puentes no se aplican los requisitos anteriores, se ejecuta de conformidad 
con las especificaciones establecidas para considerar  la acción de la 
carga viva junto con las fuerzas provocadas por el choque de los 
vehículos contra las protecciones vehiculares mediante un  mecanismo de 
falla. 
 
c) Longitud efectiva ( )efectivaS  [5] 
En el método empírico la longitud efectiva de una losa se debe considerar 
de la siguiente manera:  
• Para losas construidas en forma monolítica con muros o vigas es 
igual a la distancia libre entre las caras de las vigas o muros. 
 
Figura 3.23. Longitud efectiva, para puentes de vigas de hormigón 
armado [5] 
 
• Para secciones compuestas formadas por losas de hormigón 
apoyadas sobre vigas metálicas o de hormigón, entonces se toma 
como longitud efectiva a la distancia entre los extremos de las alas 
más la longitud del ala, considerada como la distancia desde el 
borde del ala hasta la cara del alma, despreciando los chaflanes en 
caso de existir. 
 
Figura 3.24. Longitud efectiva, para losa de hormigón armado y vidas de 
acero [5] 
Se Se Se
s a
= s+aSefectiva
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d) Armadura requerida [5] 
El acero de refuerzo para las armaduras de este tipo de tablero debe ser 
de grado 420 o superior, toda la armadura consiste en barras rectas, con 
ganchos donde sean requeridos. 
Se pueden utilizar los diferentes tipos de empalmes: traslapados y 
mecánicos, que cumplan con las especificaciones establecidas excepto 
acoples tipo cuña con camisa en varillas  revestidas. 
En las losas diseñadas por el método empírico se deben disponer cuatro 
capas de armadura isótropa, tan próximas a las superficies exteriores 
como lo permitan los requisitos de recubrimiento. En cada cara de la losa, 
la capa más externa de la armadura se dispone en  la dirección de la 
longitud efectiva. La armadura se distribuye con una separación máxima 
igual a 450 mm. 
 
La armadura mínima debe ser igual a:  
- 0,570 mm2/mm de acero para cada capa inferior, y   
- 0,380 mm2/mm de acero para cada capa superior. 
 
e) Tablero con encofrados  perdidos [5] 
Si se aplica el método de diseño empírico para losas de hormigón no se 
permite el empleo de encofrados perdidos de hormigón.  
 
En los tableros fabricados con encofrados de metal corrugado, el espesor 
de diseño de la losa se considera igual al espesor mínimo del hormigón. 
En estos casos se debe verificar con  mucho cuidado los recubrimientos 
de hormigón y evitar el apoyo directo del refuerzo sobre el encofrado 
metálico. 
 
II. Diseño por franjas o por factores de distribución de la carga 
viva vehicular 
Las solicitaciones debidas a la carga viva vehicular se determinan 
mediante la aplicación de métodos aproximados o refinados, entre los 
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primeros tenemos al método de los coeficientes de distribución de carga, 
los cuales se calculan seleccionando franjas del tablero para el análisis. 
Este criterio de diseño se aplica a losas de hormigón, que tienen cuatro 
capas de armadura, dos en cada dirección, siempre y cuando se cumplan 
también los requisitos de altura y recubrimiento mínimos [1]. 
 
Para estimar las solicitaciones a los que se someten los elementos del 
puente por efecto del paso de los automotores, es necesario considerar 
que cuando un vehículo circula a lo largo del tablero de un puente, puede 
tomar cualquier posición transversal dentro del ancho físico de la vía de 
tráfico, por tanto para el diseño al vehículo se modela como un sistema de 
cargas puntuales que producen efectos sobre el ancho de una vía, 
llamados esfuerzos por vía de tráfico, los que a su vez se transmiten para 
ser resistidos por los elementos soportantes de la estructura [5]. 
 
El Método de los factores de distribución de cargas vehiculares propuesto 
por las Especificaciones AASHTO LRFD [1] para las sobrecargas 
vehiculares normalizadas (carga HL-93), simplifica el proceso 
estableciendo un conjunto de relaciones que ayudan a determinar el 
ancho de las franjas resistentes, así como los valores de los factores de 
distribución de la carga viva para el cálculo de cortes y momentos según 
el material y el tipo de tablero y de viga, la separación entre vigas y el 
número de vías de diseño cargadas [5]. 
 
a) Franjas equivalentes de distribución de la carga viva vehicular 
en PUENTES LOSA [5] 
Se establece que la carga viva vehicular para el cálculo del corte y 
momento por vía, se distribuye en una franja longitudinal del tablero, cuyo 
ancho (E) es función de la longitud y el ancho del vano del puente (figura 
3.25). 
 
Este ancho por carril se puede obtener mediante las siguientes 
expresiones:  
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1. Para una vía cargada (es decir dos líneas de ruedas o dos ejes 
longitudinales del camión de diseño) es igual: 
1 1250 0,42E L W= + ⋅
   
(3.38) 
 
2. Para varias vías cargadas simultáneamente 
1 12100 0,12 ,
L
WE L W
N
= + ≤
   
(3.39) 
 
Figura 3.25. Franja para el análisis del tablero con armadura principal 
paralela al trafico [5] 
 
Dónde: 
E =
 
Ancho equivalente para la franja de diseño (mm), para una vía  
o múltiples vías cargadas 
1L =
 
Longitud modificada del vano (mm), igual al menor valor entre 
la longitud del vano actual y 1800 mm 
1W =  Ancho modificado de borde a borde del puente (mm), igual al 
menor valor entre el ancho actual o 18 000 mm para múltiples 
vías cargadas o 9 000 mm para una sola vía cargada 
W =  Ancho físico medido entre bordes del puente (mm) 
SENTIDO DEL 
TRAFICO
E
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LN =  Numero de vías o carriles de diseño. 
 
b) Franjas equivalentes de distribución de la carga viva vehicular 
en puentes de vigas y losa [5] 
Las Especificaciones AASHTO LRFD [1] permiten el análisis aproximado 
de los tableros de puente mediante el análisis de una franja perpendicular 
a los elementos soportantes, como si se tratase de una viga continua, 
excepto cuando se trata de tableros metálicos o losas superiores de las 
vigas cajón construidas en dovelas (construcción segmental).  
 
En las provisiones para el cálculo se diferencia el ancho de la Franja en 
los bordes o extremos no soportados del tablero o voladizos y en las 
secciones dentro de los vanos entre vigas o franjas interiores. 
 
Según este método el máximo momento positivo de cualquier vano del 
tablero entre vigas, así como el momento máximo negativo sobre los 
apoyos (vigas), se adoptan para todas las regiones de momentos 
positivos y negativos respectivamente. 
 
Figura 3.26. Franja para el análisis del tablero con armadura principal 
perpendicular al trafico [5] 
SENTIDO DEL TRAFICO
E
VIGA
VIGA
VIGA
S
S
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Tipo de Tablero 
Dirección de la franja 
principal en relación 
con el trafico 
SW - Ancho de la franja 
principal (mm) 
Hormigón: 
• Hormigonado en sitio 
Voladizo 1140 8,33 X+ ⋅  ( ≤
 
3600 mm) 
paralela o perpendicular : 660 0,55M S+ + ⋅  
• Hormigonado en sitios 
encontrados perdidos paralela o perpendicular : 1220 0,25M S
− + ⋅  
• Prefabricado y postesado paralela o perpendicular ( ≤
 
3600 mm) 
Acero: 
• Emparrillado abierto 
Barras principales 
0,007 4,0 bP S⋅ + ⋅  
( ≤
 
1000 mm) 
• Emparrillado con vanos 
llenos total o parcialmente Especializaciones especiales 
• Emparrillado compuesto sin 
relleno Especializaciones especiales 
Madera: 
• Laminada y encolada 
prefabricada:  
- No interconectada Paralela 
2,0 760h⋅ +  
Perpendicular 2,0 1020h⋅ +  
- Interconectada 
Paralela 2280 0,07h L⋅ + ⋅  
Perpendicular 4,0 760h⋅ +  
• Laminada y tesada Paralela 
0,066 2740S⋅ +  
Perpendicular 0,84 610S⋅ +  
• Laminada y clavada 
 
- tableros continuo, o Paralela 2,0 760h⋅ +  
- paneles interconectados Perpendicular 4,0 1020h⋅ +  
- paneles no interconectados Paralela 
2,0 760h⋅ +  
Perpendicular < 2,0 1020h⋅ +  
• Tablones 
Tablones paralelos : 
- w, toma la carga del eje, Si: 500pw mm≥  
- Carga de eje proporcional a 500pw mm , Si 
500pw mm<  
Tablas perpendiculares: 
- w , toma la carga del eje , Si 250pw mm≥  
- Carga de eje proporcional a 250pw mm , Si 
250pw mm<  
Nomenclatura: 
S = separación entre elementos de 
apoyo (mm) 
M + =  momento positivo ( N mm⋅ ) 
M + =  momento negativo ( N mm⋅ ) 
h= altura del tablero (mm) X = distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm) 
L = longitud del tramo del tablero (mm) bS =  separación de las barras del 
emparrillado (mm) 
P = carga de eje (N) pw =  ancho del tablón (mm) 
Tabla 3.18. ANCHO EQUIVALENTE DE FRANJAS interiores para la 
distribución de la carga viva vehicular [2, 10] 
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b.1) Franja equivalente interior [5] 
El ancho de la franja para el análisis del tablero se adopta como se 
especifica en la Tabla 3.18. Si el tablero se extiende fundamentalmente 
en la dirección paralela al tráfico, las fajas que soportan la carga  por eje 
no deben ser mayores a 1000 mm  en el caso de emparrillados abiertos 
(tableros metálicos)  y no mayor a 3600 mm  para los demás tableros, 
donde se investiga la aplicación de carga en múltiples  carriles. Para el 
análisis de los voladizos del tablero en lugar del ancho de franja del 
cuadro 10.1, cuando sea del caso se aplican los requisitos de diseño 
específicos del material empleado. 
 
Las franjas equivalentes para tableros que se extienden en la dirección 
del eje transversal del puente no están sujetas a limitaciones del ancho. 
 
b.2) Franja equivalente en los bordes del tablero [5] 
 Bordes o voladizos longitudinales: 
Se puede asumir que las vigas exteriores longitudinales soportan una 
línea de ruedas del camión de diseño (eje longitudinal del camión) y 
cuando sea del caso también la parte colaborante de la banda de diseño 
cargada. 
 
Si el tablero se extiende fundamentalmente en la dirección del tráfico, el 
ancho efectivo de la franja (Ee) con o sin una viga exterior puede ser 
tomado como la distancia medida desde el borde del tablero hasta la cara 
interna de la protección lateral más 300 mm y más la cuarta parte del 
ancho de la franja interior longitudinal o transversal de análisis del tablero 
según se trate de puentes de vigas y losa o puentes losa,  pero sin 
exceder la mitad del ancho de la franja equivalente del tablero (SW , E ), o 
los 1 800 mm:  
300
4
EEe n= + + ; 2Ee E≤ ; 1800Ee mm≤  
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Figura 3.27. Ancho de la franja equivalente del borde longitudinal del 
tablero en un puente losa [5] 
 
 
Figura 3.28. Ancho de la franja equivalente del borde longitudinal del 
tablero en un puente de vigas y losa [5] 
 
 Bordes o voladizos transversales: 
Se puede asumir que las vigas exteriores transversales  soportan un eje 
de ruedas del camión estándar en una o más bandas de diseño, ubicado 
de tal forma que provoque los máximos efectos de carga, por tanto se 
deben aplicar los factores por vías cargadas  simultáneamente (m), así 
como el de impacto vehicular (IM). 
 
El ancho efectivo de la franja (Ee) con o sin viga exterior puede ser 
tomada como la suma de la distancia medida entre el borde transversal 
del tablero y el eje de la primera línea de soporte del tablero, usualmente 
el alma de una viga transversal más la mitad del ancho de la franja 
n
n 300mm E/4
Ee
n 300mm E/4
Ee
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principal de análisis del tablero, sin exceder el ancho total de la franja 
principal. 
2
EEe n= +  
Ee E≤
 
 
 
Figura 3.29. Ancho de la franja equivalente del borde transversal del 
tablero [5] 
 
 
III. Distribución de la carga de rueda en las franjas equivalentes 
[5] 
Si la relación entre el espaciamiento de los elementos de apoyo en una 
dirección (lado largo= b) con respecto al espaciamiento en la otra 
dirección (lado corto= a) es mayor que 1,5  entonces se considera que 
todas las cargas de rueda se aplican en la franja del tablero que se 
extiende en la dirección del lado  más corto (franja principal) y por tanto la 
franja en el otro lado (franja secundaria) se puede diseñar para un 
porcentaje de la resistencia correspondiente a la principal (figura 3.30).   
1,5b
a
> ∴
 
Franja en una dirección (3.40) 
 
Si la relación entre el lado largo (b) y el corto (a) es menor o igual que 1,5;  
entonces el tablero se modela como un sistema de franjas ortogonales 
que se interceptan (figura 3.31).   
1,5b
a
≤ ∴
 
Franjas ortogonales (3.41) 
n E/4
Ee
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Figura 3.30. Franja en la dirección principal ( principalAs  perpendicular al 
trafico) [5] 
 
Figura 3.31. Franjas en las dos direcciones ortogonales (Losa con 
armadura en las dos direcciones) [5] 
 
El ancho de las franjas equivalentes en cada dirección se determina de 
conformidad con las expresiones dadas por las especificaciones AASHTO 
[1] (tabla 3.16) y las cargas de rueda se distribuyen en las dos franjas 
ortogonales de acuerdo con la rigidez relativa de cada franja. 
  
En ausencia de cálculos más exactos, la rigidez de la franja ks (en N/mm) 
puede obtenerse mediante la expresión 3.42. 
b
a
E
b
a
Ea
Eb
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3
s
s
E Ik
S
⋅
=
   
  (3.42) 
Dónde: 
E =
 
Módulo de elasticidad (MPa) 
sI =
 
Factor de inercia de banda o franja equivalente (mm4) 
S =
 
Espaciamiento entre los elementos soportantes (mm) 
 
IV. Calculo de solicitaciones [5] 
Para calcular las solicitaciones en las secciones de diseño, se consideran 
a las franjas equivalentes del tablero, como vigas simplemente apoyadas 
o vigas continuas, según el caso, en donde la longitud de cada vano es la 
distancia centro a centro de los elementos soportantes, a los cuales se 
consideran infinitamente rígidos. En cambio las cargas de rueda se 
modelan o como cargas concentradas o como cargas distribuidas en el 
área de contacto de la rueda, que tiene una longitud en la dirección del 
tráfico incrementada en el espesor de tablero (t): 
( )Area a l t= × +
  
  (3.43) 
Dónde: 
a =  Ancho del área de contacto de rueda (perpendicular a la 
dirección del tráfico),  
l =  Longitud del área de contacto de rueda (paralela a la 
dirección del tráfico),  
t =
 
Espesor del tablero. 
 
V. Armadura de distribución [1, 5] 
En la parte inferior de las losas se dispone armadura perpendicular a la 
armadura principal; esta armadura se debe calcular como un porcentaje 
de la armadura principal para momento positivo: 
( ) ( )%Asd Asp += ⋅
  
  (3.44) 
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• Si la armadura principal es paralela al trafico: 
1750% 50%
S
= ≤
  
  (3.45) 
 
• Si la armadura principal es perpendicular al trafico: 
3840% 67%
S
= ≤
  
  (3.46) 
Dónde: 
S =  Longitud de tramo efectiva (mm) = efectivaS  
 
VI. Armadura de contracción y temperatura [7, 12] 
 En componentes de espesor menor que 1.20 m: 
0.756 g
y
A
Ast
f
≥ ⋅
  
  (3.47) 
Dónde: 
gA =  Área bruta de la sección (mm2). 
yf =  Tensión de fluencia de las barras de armadura (MPa). 
 
El acero se distribuye uniformemente en ambas caras; sin embargo, en 
elementos de 150 mm de espesor o menos, se puede colocar en una sola 
capa.  
 
La separación de la armadura no debe ser mayor que 3 veces el espesor 
del componente ( )3t o 450 mm  
 
En zapatas y tabiques macizos de hormigón estructural, la separación de 
la armadura no será mayor de 300 mm en cada dirección en todas las 
caras y no es necesario sea mayor que 0,0015Ag. 
 
 Elementos de espesor mayor que ,20m: 
El tamaño mínimo de barra será N° 19, y la separación de las barras no 
debe ser mayor que 0,45m. En cada dirección, la armadura mínima de 
- 129 - 
 
temperatura y contracción, igualmente distribuida en ambas caras, debe 
satisfacer: 
( )2
100
c b
b
s d d
A
+
≥∑
 
  (3.48) 
Dónde: 
bA =  Mínima área de las barras (mm2). 
s =  Separación de las barras (mm). 
cd =  Profundidad del recubrimiento medida desde la fibra extrema 
hasta el centro de la barra más próximo a la misma (mm). 
bd =  Diámetro de la barra (mm). 
 
No es necesario que (2dc + db) sea mayor que 0,075 m. 
 
VII. Límites para el refuerzo [4, 13] 
 Refuerzo Máximo (Art. 5.7.3.3.1 AASHTO LRFD) [1] 
La cantidad máxima de refuerzo pretensado y no pretensado debe ser tal 
que: 
 0.42
e
c
d
≤
   
  (3.49) 
Siendo: 
ps ps p s y s
e
ps ps s y
A f d A f d
d
A f A f
⋅ ⋅ + ⋅ ⋅
=
⋅ + ⋅  
  (3.50) 
 Dónde:  
c =
 
Distancia desde la fibra extrema en compresión al eje neutro. 
ed =
 
Profundidad efectiva correspondiente desde la fibra extrema 
en compresión al centroide de la fuerza en tensión en el 
refuerzo a tensión. 
psA =
 
Área de acero pretensado 
psf =
 
Tensión media en el acero de pretensado a la flexión 
pd =
 
Distancia entre la fibra extrema comprimida y el centroide de 
los tendones de pretensado  
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  sA =
 
Área de la armadura de tracción no pretensada 
yf =
 
Fluencia de las barras de refuerzo 
sd =
 
Distancia entre la fibra extrema comprimida y el centroide de 
la armadura de tracción no pretensada  
 
Si la anterior ecuación no es satisfecha, la sección es considerada 
sobrereforzada. 
 
 Refuerzo Mínimo (Art. 5.7.3.3.2 AASHTO LRFD) [1] 
La cantidad de refuerzo de pretensado y no pretensado es adecuado para 
desarrollar una resistencia a flexión mayorada, superior o igual al menor 
valor de:  
a) 1.2 veces la resistencia de rotura determinada en base a una 
distribución de esfuerzos elásticos y el módulo de ruptura fr del 
hormigón. 
1.2 1.2cr c rM S f∗ = ∗ ∗
  
  (3.51) 
0,63 'rf f c=  , para hormigón de peso normal (3.52) 
Dónde:  
eS =
 
Modulo seccional para la fibra extrema de la sección 
compuesta en la cual las cargas aplicadas externamente 
provocan tensión (mm3). 
rf =
 
Módulo de ruptura del hormigón (MPa). 
'f c =
 
Resistencia a la compresión del hormigón (MPa). 
 
b) 1.33 veces el momento mayorado requerido por las combinaciones 
de carga para el estado límite de resistencia aplicable ( )1.33 uM . 
 
VIII. Limitación de la fisuración mediante distribución de la 
armadura [7, 12] 
Todos los elementos de hormigón, excepto losas de tablero diseñadas 
mediante el Diseño Empico (Art. 9.7.2) [1], deben dimensionarse de 
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manera que en estado límite de servicio la tensión de tracción en las 
armaduras de acero no pretensado no sea mayor que fsa: 
( ) 0,6sa c
Zf fy
d A
= ≤
⋅
 
  (3.53) 
Dónde:  
cd =
 
Altura de hormigón medida desde la fibra extrema 
comprimida hasta el centro de la barra o alambre ubicado 
más próximo a la misma; el espesor del recubrimiento libre 
para calcular dc no se debe tomar mayor que 50 mm. 
A =
 
Área de hormigón que tiene el mismo baricentro que la 
armadura principal de tracción y limitada por las superficies 
de la sección transversal y una recta paralela al eje neutro , 
dividida por el número de barras o alambres; el espesor del 
recubrimiento libre para calcular A no se debe tomar mayor 
que 50 mm. 
Z =
 
Parámetro relacionado con el ancho de fisura. 
≤
 
30,000 N/mm para elementos en condiciones de exposición 
moderada  
≤
 
23,000 N/mm para elementos en condiciones de exposición 
severa  
≤
 
17,500 N/mm para estructuras enterradas  
≤
 
23,000 N/mm para el diseño transversal de las vigas cajón 
de hormigón por segmentos para cualquier carga aplicada 
antes que el hormigón alcance la totalidad de su resistencia 
nominal. 
 
Si en el estado límite de servicio las alas de las vigas T o vigas cajón 
están traccionadas, la armadura de tracción por flexión se debe distribuir 
en una distancia igual al menor de: el ancho de ala efectivo (Art. 4.6.2.6) 
[1] o un ancho igual a 1/10 del promedio de los tramos adyacentes entre 
apoyos.  
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Si el ancho de ala efectivo es mayor que 1/10 de la longitud del tramo, en 
las porciones exteriores del ala se debe disponer armadura longitudinal 
adicional con un área no menor que 0.4% del área de losa en exceso.  
 
Si la profundidad efectiva de un elemento de hormigón no pretensado o 
parcialmente pretensado es mayor que 90 cm, se debe distribuir 
uniformemente armadura superficial en ambas caras del elemento en una 
distancia d/2 más próxima de la armadura de tracción por flexión. En cada 
cara lateral el área de armadura superficial Ask, en mm2/mm de altura, 
debe satisfacer la siguiente condición: 
( )0,001 760
1200
s ps
sk c
A A
A d
+
≥ − ≤
 
  (3.54) 
Dónde:  
skA =
 
Armadura de contracción y temperatura en caras latera 
(mm2). 
psA =
 
Área de acero del pretensado (mm2). 
sA =
 
Área de la armadura de tracción no pretensada (mm2). 
 
No es necesario que el área total de armadura superficial longitudinal (por 
cara) sea mayor que un cuarto de la armadura de tracción por flexión 
requerida As + Aps 
 
La máxima separación de la armadura superficial no debe ser mayor que 
d/6 o 300 mm. 
 
IX. Fatiga [7, 12] 
 Estado límite de Fatiga (Art. 5.5.3 AASHTO LRFD) [1] 
Se usa la sección fisurada cuando la sumatoria de las tensiones debidas 
a las cargas permanentes no mayoradas y tensiones de pretensado, más 
1,5 veces la carga de fatiga, de por resultado una tensión de tracción 
mayor que 0,25 'f c
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El rango de tensión en las armaduras rectas que resulta de la 
combinación de cargas correspondiente a fatiga, debe satisfacer: 
min145 0,33 55f
rf f
h
 ≤ − +  
   
  (3.55) 
Dónde:  
ff =
 
Rango de tensiones (MPa). 
minf =
 
Mínima tensión por sobrecarga resultante de la combinación 
de cargas correspondiente a la fatiga, combinada con la 
tensión más severa debida ya sea a las cargas permanentes 
o a las cargas permanentes más las cargas externas 
inducidas por contracción y fluencia lenta; la tracción se 
considera positiva, la compresión negativa   
r h =
 
Relación entre el radio de base y la altura de las 
deformaciones transversales; si se desconoce el valor real 
se puede utilizar r/h = 0,3 
 
En losas de tablero de hormigón en aplicaciones multiviga no es 
necesario investigar la fatiga. 
 
X. Diseño de los voladizos del tablero [7, 5] 
El diseño apropiado de los voladizos del tablero de hormigón armado de 
un puente tiene importancia por cuanto condiciona a su vez la seguridad 
de las protecciones laterales. El tablero se diseña para que sea mucho 
más resistente que el sistema de protección lateral, de tal forma que la 
falla, en caso de producirse, se presente en la protección lateral y no se 
extienda al tablero, lo cual facilita a su vez la reparación y abarata los 
costos. 
 
Las fuerzas debido al choque vehicular, que se deben tomar en cuenta 
durante el diseño del voladizo del tablero varían de acuerdo con el tipo de 
protección lateral. En todo diseño prescindiendo del tipo de protección 
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lateral se deben considerar tres casos de carga considerados 
separadamente: 
 
Caso 1: Fuerzas de impacto longitudinal y transversal en la 
Combinación 2 del Estado Límite de Evento Extremo, con un 
factor de carga para carga muerta 1,00pγ =
 
[ ]2 1,75EE i i i P P dU Q DC DW Mη γ η γ η γ η− = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅∑
 
Caso 2: Fuerza vertical de impacto en la Combinación 2 del Estado 
Límite de Evento Extremo, con un factor de carga para carga 
muerta 1,00pγ =
 
[ ]2 1,75EE i i i P P dU Q DC DW Mη γ η γ η γ η− = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅∑  
Caso 3: Cargas del diseño convencional (carga muerta + carga viva) 
que actúan sobre el voladizo, en la Combinación 1 del 
Estado Límite de Resistencia. 
( )1,75i i i P PU Q DC DW LL IMη γ η γ η γ η = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ∑  
 
El efecto total de la fuerza factorada es igual a: 
( )i i iQ Qη γ= ⋅ ⋅∑
 
   (3.56) 
Dónde:  
iη =
 
Modificador de carga. 
iγ =
 
Factores de carga. 
iQ =
 
Efectos debidos a las solicitaciones. 
 
 Tableros q soportan protecciones vehiculares tipo Parapetos 
de hormigón [5] 
Para el caso 1 de diseño el voladizo puede ser diseñado para 
proporcionar una resistencia de flexión ( )sM N mm mm⋅ , actuando 
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simultáneamente con la fuerza de tensión T  expresada en N mm , que 
excede el momento cM  del parapeto en su base. 
  
Cuando se produce el choque de un vehículo contra la protección 
vehicular, la fuerza se transmite al voladizo del tablero como una tensión. 
En el caso de un parapeto de hormigón armado, la fuerza de tensión por 
unidad de longitud del tablero ( )T N mm se calcula con la siguiente 
expresión: 
2
w
c
RT
L H
=
+  
    (3.57) 
Dónde:  
wR =
 
Resistencia del parapeto en N. 
cL =
 
Longitud crítica de la falla tipo línea de cedencia en el 
parapeto, en mm. 
H =
 
Altura del parapeto, en mm. 
T =
 
Fuerza de tensión por unidad de longitud del tablero en 
N mm  
 
Figura 3.32. Fuerza de tensión en el voladizo del tablero provocada por 
las fuerzas de impacto [5] 
 
El voladizo de un tablero que soporta un parapeto continúo de hormigón 
armado en la cara del parapeto, en la presencia de fuerza de tensión por 
Rw
T T
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unidad de longitud del tablero T, debe tener un momento de resistencia 
Ms, mínimo igual a la suma del momento resistente del parapeto en su 
base y el momento por carga muerta, en este caso no interviene el 
momento por carga viva por cuanto las ruedas del vehículo cuando se 
produce el choque no están en contacto con el parapeto según se 
desprende de las pruebas experimentales: 
2
w
c
RT
L H
=
+  
    (3.58) 
Dónde:  
wR =
 
Resistencia del parapeto en N. 
cL =
 
Longitud crítica de la falla tipo línea de cedencia en el 
parapeto, en mm. 
H =
 
Altura del parapeto, en mm. 
 
En otras secciones del voladizo a cierta distancia del parapeto los valores 
de T y Mc por unidad de longitud disminuyen progresivamente por que se 
distribuyen formando un cierto ángulo (=30°, valor muy conservativo) 
sobre una longitud de 2cL H+
 
en la base del parapeto para T y cL
 
en la 
base del parapeto para Mc. 
 
En el caso de que la resistencia del voladizo del tablero sea menor que la 
especificada entonces el mecanismo de falla-tipo línea de fluencia del 
parapeto no llega a desarrollarse como se ha previsto en las 
Especificaciones AASHTO LRFD [1], lo cual vuelve incorrectas a las 
ecuaciones normativas dadas para wR  y cL , debiéndose por tanto ser 
reajustadas.   
 
 El diseño del voladizo del tablero para la fuerza vertical especificada en el 
caso 2 se efectúa considerando  la correspondiente franja equivalente de 
análisis del voladizo del tablero, como se tratase de parapetos continuos 
de hormigón armado, el caso 2 proporciona por lo general efectos de 
carga relativamente pequeños y por consiguiente pueden ser ignorados. 
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Figura 3.33. Distribución del momento Mc en el voladizo del tablero (L= 
según el tipo de sección transversal) [5] 
 
 Tableros q soportan protecciones vehiculares tipo poste y 
vallas [5] 
Los sistemas de protecciones laterales de postes y vigas tales como los 
sistemas metálicos de perfiles I o postes tubulares, imponen grandes 
fuerzas concentradas y momentos sobre el tablero en la sección donde el 
poste se sujeta al tablero. 
 
Para el caso 1 de diseño (fuerzas de impacto transversal y longitudinal): el 
momento por mm lineal de voladizo ( )dM  y la tensión por mm lineal de 
tablero ( )T pueden calcularse como: 
post
d
b
M
M
W D
=
+  
   (3.59) 
T T
L
sección de diseñodel voladizo
L
Lc b= Lc + 1,154 L
30°
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p
b
P
T
W D
=
+  
    (3.60) 
Dónde:  
postM =
 
Resistencia de flexión del poste, en N mm mm⋅ . 
pP =
  
Corte correspondiente al postM , expresado en N. 
bW =
  
Ancho de la placa base en mm. 
D =
 
Distancia desde el borde exterior de la placa base del 
poste a la fila interna de pernos de sujeción (mm). 
 
 
Figura 3.34. Longitud efectiva del voladizo para resistir las cargas 
concentradas de poste [5] 
x
sección de diseño
del voladizo
Wb
b= 2x+Wb45°
x
D
b<= espaciamiento
entre postes
Borde de la vigalongitudinal
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Se verifica la resistencia al esfuerzo cortante de penetración, por cuanto 
las losas de hormigón o tableros frecuentemente fallan al esfuerzo de 
penetración resultante de la fuerza de compresión C  en el ala del poste, 
por tanto se deben seleccionar valores adecuados  para el espesor del 
voladizo h, distancia al borde exterior E  o dimensiones de la placa base ( 
Wb, B  o espesor) para resistir este tipo de falla. 
 
La fuerza de corte factorada (caso 1) puede ser tomada como: 
u f yV A F= ⋅
 
    (3.61) 
La resistencia factorada del voladizo del tablero al esfuerzo cortante de 
penetración puede ser igual a: 
r nV Vφ= ⋅
 
    (3.62) 
2
2 2n c b
B hV V W h E h  = ⋅ + + + + ⋅  
     
          (3.63) 
0,3320.166 ' 0,332 'c c c
c
V f fφβ
 
= + ⋅ ≤ ⋅ 
 
 
 (3.64) 
2 2
B h B+ ≤
 
    (3.65) 
b
c
W
D
β =
 
    (3.66) 
Dónde:  
uV =
 
Fuerza de corte factorada en la sección (N). 
fA =
 
Área del ala de compresión del poste (mm2). 
yF =
 
Límite de fluencia del ala de compresión del poste (MPa). 
rV =
 
Resistencia de corte factorada (N). 
nV =
 
Resistencia nominal de corte de la sección considerada (N). 
cV =
 
Resistencia nominal de corte provista por los esfuerzos de 
tensión del hormigón (N). 
bW =
 
Ancho de la placa base (mm); h= espesor del tablero (mm). 
E =
 
Distancia del borde exterior del tablero al centroide de la 
resultante de compresión del poste (mm). 
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B =
 
Distancia entre los centroides de las resultantes de 
esfuerzos de tensión y compresión en el poste (mm). 
cβ =
 
Relación del lado largo al corto de la superficie de carga 
concentrada de reacción. 
'cf =
 
Esfuerzo de compresión del hormigón a los 28 días (MPa). 
φ =
 
Factor de resistencia= 1, 00; D= espesor de la placa base. 
 
Figura 3.35. Zona de falla por punzonamiento de corte del poste [5] 
 
Las fuerzas de corte a la penetración se consideran distribuidas sobre la 
mitad del área de la placa base del poste. Los resultados de las fallas 
debido al esfuerzo cortante de penetración provoca la pérdida de la 
integridad estructural entre el hormigón y el acero de refuerzo, el uso de 
varios tipos de refuerzo de corte puede incrementar la resistencia última 
de la conexión poste y tablero pero es inefectivo en la reducción del corte 
o tensión diagonal o fisuración en el tablero. La resistencia al corte puede 
incrementarse mediante el incremento del espesor del tablero, del ancho 
y espesor de la placa base o de la distancia al borde del tablero.   
h
h/2h/2
h/2h/2 Wb
E
B
B/2
h/2
C
T
E+B/2+h/2
Área anchurada = Área cargada Perímetro critico
de CORTE
del tablero
Borde exterior
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Para el caso 2 (fuerza vertical de impacto): la fuerza cortante de 
penetración por unidad de longitud Pv y el  momento del voladizo Md por 
unidad de longitud, se pueden tomar como: 
v
v
v
F LP
L
⋅
=
 
    (3.67) 
v
d
P XM
b
⋅
=
 
    (3.68) 
2 bb X W L= + ≤
 
   (3.69) 
Dónde:  
vF =
 
Fuerza vertical del vehículo apoyado sobre la protección 
luego de la aplicación de las fuerzas de impacto tF y LF  (N). 
L =
 
Espaciamiento entre postes (mm). 
vL =
 
Longitud de distribución de la fuerza Fv aplicada sobre la 
parte superior de la protección (mm). 
X =
 
Distancia desde el borde exterior de la placa base del poste 
a la sección en análisis (mm). 
b =
 
Longitud del tablero que resiste la carga de corte bh W= +  
(mm). 
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CAPITULO 4. DISEÑO DE TABLEROS DE H.A. PARA 
PUENTES VEHICULARES 
En este capítulo se describe el  diseño de cuatro tableros para un puente 
vehicular  de 15,00 m de luz aplicando las Especificaciones AASHTO 
Estándar [2] y las Especificaciones AASHTO LRFD [1], con la finalidad de 
comparar la metodología y los resultados. 
 
4.1. SELECCION DE LOS TABLEROS DE PUENTE A DISEÑAR 
La selección del tablero se da en base a las condiciones ambientales, 
topográficas, hidráulica e hidrológicas, sísmicas, de suelo y de tránsito 
entre otras, todo esto dependiendo del sitio del emplazamiento del 
puente. 
 
Los tableros que se diseña son de hormigón armado para un puente de 
uso vehicular de ancho (W) igual a 10,00 m, y luz 15,00 m, de vigas 
longitudinales simplemente apoyada, y de vigas longitudinales continuas 
de dos vanos: 
- Tablero para puente vehicular de 10,00 m de ancho (W), con 4 
vigas longitudinales de un vano (fig. 4.1). 
- Tablero para puente vehicular de 10,00 m de ancho (W), con 4 
vigas longitudinales continuas de dos vano (fig. 4.1). 
- Tablero para puente vehicular de 10,00 m de ancho (W), con 5 
vigas longitudinales de un vano (fig. 4.2). 
- Tablero para puente vehicular de 10,00 m de ancho (W), con 5 
vigas longitudinales continuas de dos vano (fig. 4.2). 
 
Estos tableros son diseñados con refuerzo perpendicular al tráfico ya que  
se va a disponer de elementos principales longitudinales, la luz del puente 
resulta ser un parámetro indiferente para el diseño del tablero porque no 
tiene ninguna relevancia en el cálculo. 
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Figura 4.1. Tablero para puente vehicular con 4 vigas longitudinales 
 
 
Figura 4.2. Tablero para puente vehicular con 5 vigas longitudinales 
 
El puente tiene un ancho total fijo (W) igual a 10,00 m, por lo tanto el 
número de vías que puede tener son 2, ya que cada vía debe tener como 
mínimo un ancho de 3,60 m.  
 
4.2. DISEÑO SEGÚN LAS ESPECIFICACIONES AASHTO 
ESTANDAR 
4.2.1. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 4 vigas longitudinales de un vano 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el método de última resistencia o factores de 
carga, con armadura perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 
10,00 m, apoyado sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyadas, y 
W= 10,00 m
CL
Lv S S S Lv
Lv S SS S Lv
CL
W= 10,00 m
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protecciones laterales vehiculares tipo abierta conformadas de postes y 
vallas vehiculares que deben ser construidas luego de fundido el tablero 
del puente. Se considera una capa de rodadura asfáltica. 
 
Se asumen los siguientes datos: 
a) Sitio de emplazamiento 
• Obstáculo: rio de curso permanente. 
• Carretera de alta velocidad y tráfico mixto. 
• Zona de riesgo sísmico I 
• Variación de temperatura ambiental de ±  20°C en el sitio del 
emplazamiento. 
 
b) Geometría del puente: 
• Puente simplemente apoyado, de un vano 
• Material: Hormigón. 
• Números de vías     2 
• Ancho total del puente ( )W    10,00 m 
• Ancho de la calzada (entre bordillos)  9,10 m 
• Espesor de capa de rodadura asfáltica  0,05m 
• Numero de vigas     4 
 
c) Propiedades de los materiales: 
• 
2
' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa), resistencia a los 28 días del 
hormigón del tablero y demás elementos de la estructura. 
• 
24200fy kg cm= (411,88 MPa), límite de fluencia del acero de 
refuerzo, se prevé el uso de varillas corrugadas.
 
• Módulo de elasticidad del acero: 
 Es= 200 kN/mm2 (200 MPa) 
• Módulo de elasticidad del hormigón:  
Es= 24,8 kN/mm2 (24,8 MPa) 
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• Densidad del hormigón= 2400x10-9 kg/mm3 (≃ 2,40 t/m3) 
• Densidad de la capa de rodadura bituminosa:  
2250x10-9 kg/mm3 (≃ 2,25 t/m3) 
• Tamaño máximo del agregado grueso: 30mm 
 
d) Carga viva: 
• Puente de uso vehicular (de carretera) 
• Carga viva vehicular HS 20-44: 
- Carga de diseño: eje delantero   32,29 kN (3,63 t) 
   eje posterior   129,17 kN (14,52 t) 
   eje semirremolque 129,17 kN (14,52 t) 
   carga de rueda 64,67 kN (7,27 t) 
 
e) Preselección de protección lateral: 
Como se trata de un puente de uso vehicular, se elige una protección 
lateral abierta conformada por postes y vaya vehicular de hormigón 
armado, que tiene las dimensiones que se muestran en la figura 4.3. 
 
Figura 4.3. Protección lateral vehicular abierta [11] 
1,25m
Lv
0.45m
0.25m
t
0,25m
0,20m
0,25m
0,20m
0.10m
0,25m 0,2m
0,25m x 0,25m
0,20m x 0,20m
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Dónde: 
Lv =  Longitud del voladizo. 
t =  Espesor del tablero. 
 
Partes de la 
protección lateral Cargas 
Poste (0,25*0,25*1,25*2,40)/2= 0,094 (t/m) 0,922 (N/mm) 
Valla vehicular (0,20*0,20*1,00*2,40)*2= 0,192 (t/m) 1,883 (N/mm) 
Bordillo 0,20*0,25*1,00*2,40= 0,120 (t/m) 1,177 (N/mm) 
Tabla 4.1. Cargas de la protección lateral 
 
 
Figura 4.4. Sección transversal preliminar 
 
II. Preselección del espaciamiento entre vigas ( )S
 
y longitud del 
voladizo ( )Lv  [5] 
Es aconsejable que la longitud del voladizo de la sección transversal del 
puente y la separación entre ejes de vigas longitudinales sean iguales a: 
0,40Lv S= ⋅
     
(4.1) 
0,40
LvS =
     
(4.2) 
( ) ( )1 2
WS
LvN vigas S
=
° − +
   
(4.3) 
 
1.00m
0.25m
1.25m
0.05m
0.45m
9.10 m
W= 10.00 m
0.45m
BOMBEO 1%
t
Lv S S S Lv
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Reemplazando 4.1 en 4.3 se obtiene. 
( )1 0,8
WS
N vigas
=
° − +
           
(4.4) 
 
El ancho total del puente  ( )W
 
es igual al ancho de la calzada  más el 
ancho de las protecciones laterales ubicadas a los dos lados del puente. 
Con todo esto se puede calcular el espaciamiento entre vigas ( )S
 
y la 
longitud del volado ( )Lv utilizando las expresiones 4.4 en 4.1 
respectivamente. 
( )
10,00 2,63
4 1 0,8
mS m= =
− +
 
0,4 * 2,63 1,05Lv m= =
 
 
Se debe ajustar los resultados por razones prácticas ya que deben ser 
valores que se puedan verificar en el campo, por lo que se adopta los 
siguientes valores para la sección transversal del puente: 
 
- Separación entre ejes de vigas longitudinales: 2,60S m=  
- Longitud del voladizo: 1,10Lv m=  
 
III. Preselección del tipo y ancho de las vigas 
Para el diseño del tablero es importante determinar el tipo y el ancho ( )b
 
de las vigas, ya que es necesario establecer la longitud efectiva ( )efectivaS .  
 
La altura de las vigas ( )h resulta ser un dato indiferente para el diseño del 
tablero, por lo tanto resulta en innecesario su determinación.  
 
Se debe tener en cuenta que el acero de refuerzo debe espaciarse de tal 
forma que permita el libre paso del hormigón durante su fundición. 
Cuando se utiliza paquetes de varillas el espaciamiento mínimo entre 
paquetes paralelos debe ser al menos el diámetro del paquete. 
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Figura 4.5. Corte de viga 
 
2 2 2 (6 1)E a Vb r Sφ φ≅ + + + + ⋅
   
(4.5) 
Dónde: 
b =
 
Ancho de viga. 
r =
 
Recubrimiento de acero de refuerzo; r = 4cm. 
dφ =
 
Diámetro del estribo; 12d mmφ =  
Vφ =
 
Diámetro nominal del refuerzo principal 25VD mm= , 
paquetes compuestos de 2 y 4 varillas 
aS =
 
Separación entre paquetes de barras; 5aS cm=
 
 
Entonces: ( ) ( ) ( ) ( )2 4 2 1,2 2 5 (6 1) 2,5b ≅ ∗ + ∗ + ∗ + + ∗
 
37,90 40,00b cm cm≅ ≅  
 
La longitud efectiva se la calcula con la expresión 4.6: 
 
efectivaS S b= −
    
(4.6) 
Dónde: 
2,60S m=
 
Separación entre ejes de vigas longitudinales. 
0,40b m=
 
; Ancho de viga. 
 
Entonces: 2,60 0,40 2,20efectivaS m= − =  
 
b
Ød
r r
Sa
Separador
Min 25mm
Øv
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Figura 4.6. Longitud efectiva ( )efectivaS  
 
IV. Determinación del espesor de la losa 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] proporcionan 
recomendaciones para la altura mínima del tablero con armadura principal 
paralela al tráfico, pero no dice nada respecto a los tableros con refuerzo 
principal perpendicular al tráfico, por lo que se generaliza la 
recomendación dada en las Especificaciones para ambos tipos de 
tableros. En la tabla 2.13 se encuentran  las recomendaciones para el 
cálculo de la altura mínima del tablero, como se trata de vigas 
longitudinales simplemente apoyadas se elige la expresión 4.7: 
min
3,051,2
30
St + ≥ ∗  
 
    
(4.7) 
Dónde: 
S = efectivaS =  2,20 m; Luz efectiva. 
Entonces:  
min
2,20 3,051,2
30
t + ≥ ∗  
 
 
min 0,210t m≥  
 
Este valor debe ser ajustado por razones prácticas ya que en el sitio del 
emplazamiento de deben verificar las dimensiones del diseño, además se 
debe adoptar una dimensión manejable en obra para evitar la 
acumulación de errores a la que esta propensa la estructura en el 
momento de la implantación. 
∴
 
Se adopta:  0.25t m=
 
efectivaS Sefectiva Sefectivab= b= b= b=
S= 2.60m
=2.20m =2.20m =2.20m0.40m 0.40m 0.40m 0.40m
S= 2.60m S= 2.60m
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Figura 4.7. Sección transversal adoptada del puente 
 
V. Solicitaciones y Combinación de cargas 
a) Cargas permanentes 
a.1) Losa del tablero:  1 0,25 2,4 1HAt mγ= ∗ ∗ = ∗ ∗  
30,60 5,88 10t N
m mm
−
= = ×  
a.2) Capa de rodadura:  1 0,05 2,25 1pave mγ= ∗ ∗ = ∗ ∗   
0,11 1,10t N
m mm
= =  
a.3) Losa del voladizo: LOSA VOLADIZO HAAncho t γ= ∗ ∗
  
    
1,10 0,25 2,40= ∗ ∗ 0,66 6,47t N
m mm
= =
 
 
Figura 4.8. Ancho de losa en voladizo 
2,20m 2,20m 2,20m
1.00m
0.25m
1.50m
0.05m
0.45m 9.10 m
10.00 m
0.45m
1,10m 1,10m2,60m 2,60m2,60m
0.25m
t=0,25m
0,25m
1,00m
Lv=1,10m
0,65m0,45m
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a.4) Capa rodadura en Voladizo: CAPA RODADURA HAAncho e γ= ∗ ∗  
0,65 0,05 2,25= ∗ ∗  
0,073 0,717t N
m mm
= =
 
 
Figura 4.9. Ancho capa rodadura en voladizo 
 
b) Calculo de momentos por carga muerta 
b.1) Momentos en tramos interiores 
El tramo interior está comprendido entre los ejes de dos vigas 
consecutivas. Se considera una franja perpendicular al tráfico de un metro 
de ancho. El momento por carga muerta en tramos interiores se calcula 
aplicando la fórmula 2.26. 
2
( )
10D
q LM ± ∗=  
Dónde: 
( )
DM
±
=  Momento en tramos interiores. 
L =   2.60m; Luz entre ejes de vigas. 
q =   P.P. Losa+ P.P. Pavimento 0,60 0,11= + 0,71 t
m
=
 
Entonces:   
2
( ) 0,71 2,60
10D
M ± ∗=
 
Lv=1,10m
0.45m 0.65m
t= 0,25m
0,25m
1.00m
e= 0.05m
0,20m0,25m
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( ) 0,482 4723,349D
t m N mmM
m mm
± ⋅ ⋅
= =
 
 
b.2) Momento negativo en volados 
El momento producido por los elementos del volado se toma con respecto 
al eje de la viga exterior. 
 
Se calcula el momento producido por cada elemento y luego el momento 
total, utilizando la expresión 2.27. 
( )
DV i iM W x
−
= ∗∑  
Dónde: 
( )
DVM
−
=  Momento negativo en el volado. 
iW =
 
Peso de las Vallas vehiculares (W1); Peso de los 
Postes (W2); Peso del Bordillo (W3); Peso de losa en 
voladizo (W4); Peso de capa rodadura en voladizo 
(W5). 
ix =  Distancia al centro de gravedad de cada uno los 
componentes del volado desde la sección crítica (eje 
de la viga exterior). 
 
Figura 4.10. Cargas muertas sobre voladizo 
X4
W5W3
W2
W1
W4
X5
X3
X1
X2
Sección critica
de calculo
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Entonces:  
( ) 0.192 0.975 0.094 0.975 0,12 0,75 0,66 0,55 0,073 0,325DVM − = ∗ + ∗ + ∗ + ∗ + ∗
( ) 0,756 7410,020DV
t m N mmM
m mm
−
⋅ ⋅
= =
 
 
c) Calculo de momentos por carga viva 
c.1) Momentos por carga viva en tramos interiores 
Para el cálculo del momento por carga viva se usara la carga móvil HS 
20-44. Se aplicara la carga de rueda del eje posterior del camión. 
Utilizando la expresión 2.26. 
 
( ) 0,61
9,74LL
SM P± + = ∗ 
 
 
Dónde: 
2.20eS S m= = ; Longitud efectiva de la losa (fig. 4.6). 
P =
 
Carga de rueda del camión de diseño HS 20-44 (7,26 t), 
 
 
 Finalmente se obtiene: ( ) 2,2 0,61 7,26
9,74LL
M ± + = ∗ 
 
 
( ) 2,09 20540,095LL
t m N mmM
m mm
± ⋅ ⋅
= =
 
 
c.2) Momento por carga viva en volado 
Existen dos posiciones críticas en las que se puede encontrar al vehículo: 
 
- La posición de máxima excentricidad normal de la carga de rueda y 
- La posición de máxima excentricidad eventual o accidental de la 
carga de rueda. 
 
 Estas posiciones se dan en un puente dependiendo del uso del mismo, 
en este diseño el puente es de uso vehicular, por lo tanto se tiene 
protecciones laterales vehiculares compuestas de postes, vallas 
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vehiculares y bordillo por lo tanto se puede tener una sola posición posible 
que es la de máxima excentricidad normal de la rueda. 
 
Cuando se tiene un puente de uso vehicular y peatonal se debe analizar 
las dos posiciones y diseñar con la que produzca los mayores esfuerzos. 
 
• Posición de máxima excentricidad normal de la carga de rueda 
Para esta posición, el eje de la rueda posterior se la ubica a 0.300 m del 
filo exterior del bordillo. Se utiliza la fórmula 2.30. 
 
Figura 4.11. Posición de máxima excentricidad normal de la carga de 
rueda 
 
( )
( )
LL Normal
PM X
E
−
= ∗  
Dónde: 
X =
 
Distancia entre el punto de aplicación de la carga y el apoyo 
del volado. 
0,65 0,305
0,345
X
X m
= −
=
 
P =
 
Carga de rueda del camión de diseño HS 20-44 (7,26 t), 
 
0,45m 0,65m
P= 7.26 t
0,305m X
1,10m
1,25m
0,25m
0,25m 0,20m
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E =
 
Ancho de distribución sobre la losa de la carga de rueda. 
Fórmula 2.29. 
0,8 1,143E X= +  
( )0,80 0,345 1,143
1,42
E
E m
= ∗ +
=
 
Entonces: ( )
( ) 7,26 0,345
1,42LL Normal
M − = ∗
 
( )
( ) 1,77 17309,79LL Normal
t m N mmM
m mm
−
⋅ ⋅
= =
 
 
d) Combinación de cargas 
Para determinar la combinación o combinaciones de cargas que se van a 
utilizar en el diseño del tablero, es necesario analizar las cargas actuantes 
en el tablero y las cargas resistidas por el tablero. 
 
• Cargas Actuantes 
Estas cargas son las que si bien actúan en el tablero pero son 
transmitidas  a la infraestructura como son la carga de viento y el 
sismo. 
• Cargas Resistidas 
Son las cargas que resiste directamente el tablero y para las cuales 
se debe diseñar: 
- Carga muerta (D). 
- Carga viva más impacto (L+I). 
 
Por lo tanto se aplica la combinación del grupo I: 
( ) ( )D D LL I LL IGrupo I M Mγ β β + + = ⋅ ∗ + ∗ 
 
Dónde: 
γ =   1,30 
Dβ =
 
1,00; para elementos a flexión y tensión. 
( )LL Iβ + =
 
1,67; para posición normal. 
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( )LL Iβ + =
 
1,00; cuando si se toma en cuenta la carga accidental 
en el voladizo. 
D =
 
Carga muerta. 
L =
 
Carga viva. 
I =
 
Factor de impacto. 
 
Por lo tanto: 
( )1,30 1,00 1,67U D LL IM M M + = ∗ + ∗ 
 
Posición normal      (4.8) 
( )1,30 1,00 1,00U D LL IM M M + = ∗ + ∗ 
 
Posición eventual   (4.9) 
 
VI. Solicitaciones máximas 
a) Calculo de momento último en tramos interiores 
Se utiliza la combinación de cargas del grupo I y la solicitación a flexión 
calculando por el método de última resistencia. Se aplica la fórmula 4.8 
para el cálculo del momento último de diseño: 
 
( )1,30 1,00 1,67U D LL IM M M + = ∗ + ∗   
[ ]1,30 1,00 0,48 1,67 2,09UM = ∗ + ∗  
5,17 50732,9U
t m N mmM
m mm
⋅ ⋅
= =
 
 
b) Calculo de momento último en voladizos 
Para determinar el momento ultimo de diseño en el volado, se utiliza la 
fórmula para 4.8 para la posición normal de máxima excentricidad normal. 
 
( )1,30 1,00 1,67U D LL IM M M + = ∗ + ∗   
[ ]1,30 1,00 0,76 1,67 1,77UM = ∗ + ∗  
4,81 47212,579U
t m N mmM
m mm
− −
= =
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VII. Diseño del refuerzo 
• Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 2' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa) 
- Acero: 24200fy kg cm= (411,88 MPa) 
• En tableros de hormigón armado, para el refuerzo superior   el 
recubrimiento mínimo debe ser rmin= 5cm, pudiendo reducirse a la 
mitad si se dispone de una capa de rodadura y  rmin= 2,50cm para 
el refuerzo inferior [4]. 
- Recubrimiento adoptado r= 3,00 cm. 
• Altura efectiva (d) 
- d = t – r = 25 – 3 = 22cm. 
• Espaciamiento máximo entre barras ( )maxs  
El espaciamiento máximo para el refuerzo principal para losas debe 
satisfacer las siguientes condiciones [2]: 
 
max 1,50s t≤ ⋅ , y 
max 45s cm≤  
Dónde: 
maxs =  Espaciamiento entre barras. 
t =  Peralte del tablero. 
 
Entonces: max 3 25 75S cm≤ ∗ =  
 
a) Diseño del refuerzo en tramos interiores 
El refuerzo principal a colocar en el tablero se diseña a flexión usando las 
ecuaciones para secciones simplemente armadas.  
5
2
10
'
UMK
b d f cφ
∗
=
∗ ∗ ∗
    
(4.10) 
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Dónde: 
K =
 Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
UM =  Momento ultimo de flexión 
kg cm
cm
⋅ 
 
 
. 
φ =
 
Factor de reducción de capacidad de carga. Escogido 
de la tabla 2.12, para elementos a flexión 0,90φ =  
b =
 
Ancho del elemento a flexión; 100b cm=  
d =
  
Altura efectiva. 22d cm= . 
'f c =
 
Resistencia del hormigón a la compresión.
2
' 240f c kg cm=
. 
 
Entonces:  
5
2
5,17 10
0,90 100 22 240
K ∗=
∗ ∗ ∗
 
0,0494848K =
 
 
• Cálculo del índice de refuerzo (w) 
Con el valor del coeficiente K, se calcula el índice de refuerzo (w) con la 
fórmula 4.11: 
1 1 2,36
1,18
K
w
± −
=
     
(4.11) 
Entonces:  1 1 (2,36 0,0494848)
1,18
w
± − ∗
=
 
0,0510207w =
 
 
• Porcentaje de refuerzo ( )ρ  
El porcentaje de refuerzo se calcula utilizando el índice de refuerzo y las 
propiedades del material aplicando la expresión 4.12: 
'w f c
fy
ρ ∗=
     
(4.12) 
Entonces:  0,0510207 240
4200
ρ ∗=
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0,0029155ρ =
 
 
• Acero de refuerzo principal (Asp) 
Se calcula el área de acero de refuerzo necesario para cada metro lineal 
de tablero con la fórmula 4.13: 
Asp b dρ= ∗ ∗
    
(4.13)
 
Dónde: 
ρ =
 
Porcentaje de refuerzo 
b =
 
Ancho del elemento a flexión. 100b cm=
 
d =
 
Altura efectiva. 22d cm=
 
 
Entonces:  0,0029155 *100 * 22Asp =
 
26,41Asp cm m=
 
 
• Armadura mínima  (Asmin) 
min
14 b dAs
fy
∗ ∗
=
    
(4.14) 
Dónde: 
b =
 
Ancho del elemento a flexión. 100b cm=
. 
d =
 
Altura efectiva. 22d cm=
. 
fy =
 
Resistencia de fluencia del acero. 2' 4200f c kg cm=
. 
minAsp As≥
 
14 100 226,41
4200
∗ ∗≥
 
26,41 7.33cm m≥
   
No se cumple 
 
Entonces:  minAsp As=
 
2
7,33 cmAsp
m
=
 
25 14 7,70mm m cm m∅ =
 
 
- 161 - 
 
Separación de varillas: 100cm/5= 20cm maxs<    ok 
 
Por lo tanto se coloca 1 14 @20mm cm∅ , en el tramo interior del tablero 
tanto en la parte superior como inferior. 
 
b) Armadura de distribución (Asd) 
Este refuerzo se lo coloca perpendicular a la armadura principal (paralelo 
al tráfico), en la parte inferior del tablero para proveer una mejor 
repartición de las cargas, evitando de esta manera las fisuras. Se utilizan 
la fórmula 2,31 y 2,32: 
%Asd Asp=  
121% 67%
S
= ≤  
Dónde: 
% =  Porcentaje de la armadura principal que corresponde a la de 
distribución. 
S =
 
Longitud efectiva. 2,20efectivaS m=  (fig. 4.6) 
 
Reemplazando en la ecuación 2.32 se obtiene: 
121% 81,58% 67%
2,20
= = >
 
Por lo tanto se adopta:  % 67%=
 
 
Entonces reemplazando en la fórmula 2,31 se obtiene:  
0,67 * 7,70Asd =
 
25,16Asd cm m=
 
 
Si se adopta varillas de 10mm∅ = , se tiene un área de 0.785 cm2
 
 
Separación de varillas:
 
2
2
0,785 0,1522
5,16
cm
m
cm
= maxs<    ok
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Se coloca el 100% es decir 1 10 @15mm cm∅ , en la zona de momentos 
positivos es decir en la parte inferior del tablero comprendida entre los 
cuartos medios de la luz. Y el 50% es decir1 10 @30mm cm∅ , en la zona 
de momento negativo es decir en la parte inferior comprendida entre los 
cuartos extremos de la luz. 
 
Momento positivo = 100% 1 10 @15mm cm= ∅
 
Momento negativo = 50% 1 10 @30mm cm= ∅
 
 
c) Armadura por temperatura (Ast) 
Se coloca perpendicular a la armadura principal en la parte superior del 
tablero para resistir la retracción y expansión del hormigón provocadas 
por las variaciones de temperatura. Se utiliza la fórmula 2.33. 
0,002* *Ast b d=
 
0,002 100 22Ast = ∗ ∗
 
24,40Ast cm m=
 
 
Según lo indicado en las Especificaciones AASHTO Estándar, el refuerzo 
para los esfuerzos generados por la contracción y temperatura debe 
colocarse en la zona cercana a la superficie del tablero. El área total del 
refuerzo proporcionado debe ser al menos 2.64 cm2/m (1/8 pulg2/pie) 
(AASHTO Standard, sección 8.20.1) [2]. 
 
Entonces se adopta el mayor valor = 4.40 cm2/m 
 
Si se adopta varillas de 12mm∅ = , tiene un área de 1.131 cm2
 
 
Separación de varillas:
 
2
2
1.131 0.257
4.40
cm
m
cm
= maxs<    ok
 
 
Por lo tanto se coloca 1 12@25cm∅ , en la cara expuesta al sol. 
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Figura 4.12. Armado de los vanos interiores del tablero 
 
d) Diseño del refuerzo en voladizos 
 
• Calculo del coeficiente K, aplicando la fórmula 4.10. 
5
2
10
'
UMK
b d f cφ
∗
=
∗ ∗ ∗
 
5
2
4,81 10
0,90 100 22 240
K ∗=
∗ ∗ ∗
 
0,0460511K =
 
 
• Cálculo del índice de refuerzo (w), utilizando la expresión 4.11. 
1 1 2,36
1,18
K
w
± −
=  
1 1 (2,36 0,0460511)
1,18
w
± − ∗
=
 
0,0473753w =
 
 
• Calculo del porcentaje de refuerzo ( )ρ , aplicando la fórmula 4.12. 
'w f c
fy
ρ ∗=  
0,0473753 240
4200
ρ ∗=
 
0,0027072ρ =
 
2.60m
1Ø14mm@20cm1Ø12mm@25cm
0,40m 0,40m2.20m
1Ø10mm
1Ø10mm@15cm
1Ø10mm
@30cm @30cm
t=
0,
25
m
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• Acero de refuerzo (As), aplicando la fórmula 4.13. 
As b dρ= ∗ ∗
 
0,0027072 * 100 * 22As =
 
25,96As cm m=
 
 
• Comprobación que la armadura sea mayor o al menos igual a la 
mínima. 2
min 7.33As cm= , antes calculada con la fórmula 4.14. 
minAsp As≥
 
2 25,96 7,33cm m cm m≥
           
No cumple 
Entonces:  minAsp As=
 
2
7,33 cmAsp
m
=
 
25 14 7,70mm m cm m∅ =
 
 
Por lo tanto en los voladizos del tablero se debe colocar en la parte 
superior 1 14 @20mm cm∅ , que se alarga del tramo interior, y en la parte 
inferior el acero normativo 1 10 @30mm cm∅ , que corresponde a 2.64 
cm2/m (1/8 pulg2/pie) (AASHTO Standard, sección 8.20.1) [2]. 
 
Figura 4.13. Armado de los vanos interiores del tablero 
1Ø14mm@20cm
1Ø10mm@30cm
1Ø14mm@20cm
As (+)
Asd
Ast
1Ø12mm@25cm
1Ø10mm
0,40m
1.10m 2.60m
@15cm y 30cm
0,25m
0,25m
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4.2.2. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 4 vigas longitudinales de 2 vanos 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el método de última resistencia o factores de 
carga, con armadura perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 
10,00 m, apoyado sobre 4 vigas longitudinales continuas de dos vanos, y 
protecciones laterales vehiculares de hormigón armado que deben ser 
construidas luego de fundido el tablero del puente.  
 
Datos: 
Todos los datos son los mismos que para el tablero sobre 4 vigas 
longitudinales simplemente apoyadas (numeral 4.2.1. del presente 
trabajo de graduación), excepto que se trata de: 
• Puente de vigas longitudinales continuas, de dos vanos 
 
Tanto el espaciamiento entre vigas ( )S , la longitud del voladizo ( )Lv , así 
como la longitud efectiva ( )efectivaS
 
y el ancho de la vigas ( )b , son los 
mismos que el tablero sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyadas 
(numeral 4.2.1. del presente trabajo de graduación). 
 
Por tratarse de un tablero apoyado sobre vigas continuas de dos vanos, la 
determinación del espesor de la losa ( )t  discrepa del tablero sobre vigas 
longitudinales simplemente apoyadas, y se lo calcula de acuerdo a la 
tabla 2.13. 
min
3,05
30
St +≥
    
(4.15) 
Dónde: 
S = efectivaS =  2,20 m; Luz efectiva (fig. 4.6). 
Entonces:  min
2,20 3,05
30
t +≥  
min 0,175t m≥
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Se adopta una dimensión manejable en obra para evitar la acumulación 
de errores, además por razones prácticas ya que se deben verificar las 
dimensiones del diseño. 
∴
 
Se adopta:  0,20t m=
 
El resto del cálculo es idéntico al tablero sobre 4 vigas longitudinales 
simplemente apoyadas (numeral 4.2.1. del presente trabajo de 
graduación) y los resultados no varían mayormente, por lo que su 
desarrollo no tiene mayor trascendencia. 
 
4.2.3. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 5 vigas longitudinales de un vano 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el método de última resistencia o factores de 
carga, con armadura perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 
10,00 m, apoyado sobre 5 vigas longitudinales simplemente apoyadas, y 
protecciones laterales vehiculares que deben ser construidas luego de 
fundido el tablero del puente. Se considera una capa de rodadura 
asfáltica. 
Datos: 
Todos los datos son los mismos que para el tablero sobre 4 vigas 
simplemente apoyado (numeral 4.2.1. del presente trabajo de 
graduación), excepto que el número de vigas varía: 
• Numero de vigas     5 
 
Figura 4.14. Sección transversal preliminar 
CL
1,00m
0,25m
1,25m
0,05m
0,45m 9,10 m 0,45m
BOMBEO 1%
t
W= 10.00 m
Lv S LvSS S
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II. Preselección del espaciamiento entre vigas ( )S
 
y longitud del 
voladizo ( )Lv  [10] 
El ancho total del puente
 
( )W
 
es igual al ancho de la calzada  más el 
ancho de las protecciones laterales ubicadas a los dos lados del puente 
(datos tomados del prediseño). 
 
El espaciamiento entre vigas ( )S
 
se calcula utilizando la fórmula 4.4. 
( )1 0.8
WS
N vigas
=
° − +
 
Dónde: 
W =
  
Ancho total del puente. 10,00W m=  
N vigas° =  5 
Entonces:  ( )
10,00 2,08
5 1 0,8
mS m= =
− +
 
 
La longitud del volado ( )Lv se calcula aplicando las expresión 4.1. 
0,40 0,40 2,08 0,833Lv S m= ∗ = ∗ =
 
 
Se debe ajustar los resultados por razones prácticas ya que deben ser 
valores que se puedan verificar en el campo, por lo tanto se adopta los 
siguientes valores para la sección transversal del puente: 
 
- Separación entre ejes de vigas longitudinales: 2,00S m=  
- Longitud del voladizo: 1,00Lv m=  
 
III. Longitud efectiva ( )efectivaS  
Para la determinación de la longitud efectiva ( )efectivaS  se necesita 
preseleccionar el tipo y el ancho ( )b
 
de viga. 
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Por lo tanto se toma el predimensionamiento de viga que se realiza para 
el tablero sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyadas (numeral 
4.2.1. del presente trabajo de graduación), en donde el ancho de viga ( )b
 
es 40 cm. 
 
Para el cálculo de la longitud efectiva ( )efectivaS  se aplica la fórmula 4.6. 
efectivaS S b= −  
Dónde: 
2.00S m=
 
Separación entre ejes de vigas longitudinales. 
0,40b m=
 
; Ancho de viga. 
Entonces: 2,00 0,40 1,60efectivaS m= − =  
 
 
Figura 4.15. Longitud efectiva ( )efectivaS . 
 
IV. Determinación del espesor de la losa 
En la tabla 2.13 se encuentran las recomendaciones para el cálculo de la 
altura mínima del tablero, como se trata de vigas longitudinales 
simplemente apoyadas se calcula el espesor de la losa utilizando la 
expresión 4.7. 
min
3,051,2
30
St + ≥ ∗  
 
 
Dónde: 
S = efectivaS =  1,60 m; Luz efectiva. 
Sefectiva Sefectiva Sefectivab=
S= 2.00m
=1.60m =1.60m =1.60m0.40m
Sefectiva
=1.60m
S= 2.00m S= 2.00m S= 2.00m
b=
0.40m
b=
0.40m
b=
0.40m
b=
0.40m
W= 10.00m
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Entonces:  
min
1,60 3,051,2
30
t + ≥ ∗  
 
 
min 0,186t m≥  
 
Este valor debe ser ajustarlo por razones prácticas ya que en el sitio del 
emplazamiento de deben verificar las dimensiones del diseño, además se 
debe adoptar una dimensión manejable en obra para evitar la 
acumulación de errores a la que esta propensa la estructura en el 
momento de la implantación. 
∴
 
Se adopta:  0.20t m=
 
 
 
Figura 4.16. Sección transversal adoptada del puente 
 
V. Solicitaciones y Combinación de cargas 
a) Cargas permanentes 
a.1) Losa del tablero:  1 0,20 2,40 1HAt mγ= ∗ ∗ = ∗ ∗  
30,48 4,71 10t N
m mm
−
= = ×  
a.2) Capa de rodadura:  1 0,05 2,25 1pave mγ= ∗ ∗ = ∗ ∗   
0,11 1,10t N
m mm
= =  
a.3) Losa del voladizo: LOSA VOLADIZO HAAncho t γ= ∗ ∗
 
 
1.00m
0.25m
1.45m
0.05m
0.45m 9.10 m
W=10.00 m
0.45m
1,00m 2,00m
0.20m
2,00m 2,00m 2,00m 1,00m
1,60m 1,60m 1,60m 1,60m
- 170 - 
 
    
1,00 0,25 2,40= ∗ ∗ 0,48 4,71t N
m mm
= =
 
 
Figura 4.17. Ancho de losa en voladizo 
 
a.4) Capa rodadura en Voladizo:  CAPA RODADURA HAAncho e γ= ∗ ∗  
0,65 0,05 2,25= ∗ ∗  
0,062 0,607t N
m mm
= =
 
 
Figura 4.18. Ancho capa rodadura en voladizo 
 
0,20m
0,25m
1.00m
Lv=1,00m
0.45m 0.55m
Lv=1,00m
0.45m 0.55m
0,25m 0,20m
0,20m
0,25m
1.00m
e= 0.05m
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b) Calculo de momentos por carga muerta 
b.1) Momentos en tramos interiores 
El tramo interior está comprendido entre los ejes de dos vigas 
consecutivas. Se considera una franja perpendicular al tráfico de un metro 
de ancho. El momento por carga muerta en tramos interiores se calcula 
aplicando la fórmula 2.26. 
2
( )
10D
q LM ± ∗=  
Dónde: 
L =   2,00m; Luz entre ejes de vigas. 
q =   P.P. Losa+ P.P. Pavimento 0,48 0,11= + 0,59 t
m
=
 
Entonces:   
2
( ) 0,59 2,00
10D
M ± ∗=
 
( ) 0,237 2324,164D
t m N mmM
m mm
± ⋅ ⋅
= =
 
 
b.2) Momento negativo en volados 
Se calcula el momento producido por cada elemento respecto al eje de la 
viga exterior y luego el momento total, utilizando la expresión 2.28. 
( )
DV i iM W x
−
= ∗∑  
Dónde: 
( )
DVM
−
=  Momento negativo en el volado. 
iW =
 
Peso de las Vallas vehiculares (W1); Peso de los 
Postes (W2); Peso del Bordillo (W3); Peso de losa en 
voladizo (W4); Peso de capa rodadura en voladizo 
(W5). 
ix =  Distancia al centro de gravedad de cada uno los 
componentes del volado desde la sección crítica (eje 
de la viga exterior). 
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Figura 4.19. Cargas muertas sobre voladizo 
 
Entonces:  
( ) 0,192 0,875 0,094 0,875 0,12 0,65 0,48 0,50 0,062 0,275DVM − = ∗ + ∗ + ∗ + ∗ + ∗
( ) 0,585 5739,466DV
t m N mmM
m mm
−
⋅ ⋅
= =
 
 
c) Calculo de momentos por carga viva 
c.1) Momentos por carga viva en tramos interiores 
Para el cálculo del momento por carga viva se usara la carga móvil HS 
20-44. Se aplicara la carga de rueda del eje posterior del camión. 
Aplicando la expresión 2.27. 
( ) 0,61
9,74LL
SM P± + = ∗ 
 
 
Dónde: 
1.60eS S m= = ; Longitud efectiva de la losa (fig. 4.15). 
P =
 
Carga de rueda del camión de diseño HS 20-44 (7,26 t).
 
Finalmente se obtiene: ( ) 1,60 0,61 7,26
9,74LL
M ± + = ∗ 
 
 
( ) 1,64 16154,309LL
t m N mmM
m mm
± ⋅ ⋅
= =
 
X4
W5W3
W2
W1
W4
X5
X3
X1
X2
Sección critica
de calculo
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c.2) Momento por carga viva en volado 
• Posición normal de la carga de la rueda 
Para esta posición, el eje de la rueda posterior se la ubica a 0.305 m del 
filo exterior del bordillo. Se utiliza la fórmula 2.30. 
( )
( )
LL Normal
PM X
E
−
= ∗
 
Dónde: 
X =
 
Distancia entre el punto de aplicación de la carga y el apoyo 
del volado. 
0,55 0,305
0,245
X
X m
= −
=
 
P =
 
Carga de rueda del camión de diseño HS 20-44 (7,26 t).
 
E =
 
Ancho de distribución sobre la losa de la carga de rueda. 
Fórmula 2.29. 
( )
0,8 1,143
0,80 0,245 1,143
1,34
E X
E
E m
= +
= ∗ +
=
 
 
Figura 4.20. Posición de máxima excentricidad normal de la carga de 
rueda 
0,45m 0,55m
P= 7.26 t
0,305m X
1,00m
1,25m
0,20m
0,25m 0,20m
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Entonces: ( )
( ) 7,26 0,245
1,34LL Normal
M − = ∗
 
( )
( ) 1,33 13026,885LL Normal
t m N mmM
m mm
−
⋅ ⋅
= =
 
 
d) Combinación de cargas 
• Cargas Actuantes 
Estas cargas son las que si bien actúan en el tablero pero son 
transmitidas  a la infraestructura como son la carga de viento y el 
sismo. 
• Cargas Resistidas 
Son las cargas que resiste directamente el tablero y para las cuales 
se debe diseñar: 
- Carga muerta (D). 
- Carga viva más impacto (L+I). 
 
Para el cálculo de las solicitaciones máximas se aplica la combinación del 
grupo I: 
( ) ( )D D LL I LL IGrupo I M Mβ β + + = ∗ + ∗ 
 
Dónde: 
γ =   1.30 
Dβ =
 
1.00; para elementos a flexión y tensión. 
( )LL Iβ + =
 
1.67; para posición normal. 
( )LL Iβ + =
 
1.00; cuando si se toma en cuenta la carga accidental 
en el voladizo. 
D =
 
Carga muerta. 
L =
 
Carga viva. 
I =
 
Factor de impacto. 
 
Se utiliza la formulas 4.8: 
( )1,30 1,00 1,67U D LL IM M M + = ∗ + ∗ 
 
Posición normal  
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VI. Solicitaciones máximas 
a) Calculo de momento último en tramos interiores 
Aplicando la fórmula 4.8 se calcula el momento último de diseño: 
( )1,30 1,00 1,67U D LL IM M M + = ∗ + ∗   
[ ]1,30 1,00 0,237 1,67 1,65UM = ∗ + ∗  
3,88 38092,419U
t m N mmM
m mm
⋅ ⋅
= =
 
 
b) Calculo de momento último en voladizos 
Para determinar el momento ultimo de diseño en el volado, se utiliza la 
fórmula para 4.8. 
( )1,30 1,00 1,67U D LL IM M M + = ∗ + ∗   
[ ]1,30 1,00 0,585 1,67 1,33UM = ∗ + ∗  
4,51 44227,084U
t m N mmM
m mm
− −
= =
 
 
VII. Diseño del refuerzo 
• Características de los materiales. 
- Hormigón Armado: 2' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa). 
- Acero: 24200fy kg cm= (411,88 MPa). 
• En tableros de hormigón armado, para el refuerzo superior   el 
recubrimiento mínimo será rmin= 5cm, pudiendo reducirse a la mitad 
si se dispone de una capa de rodadura y  rmin= 2,50cm para el 
refuerzo inferior [4]. 
- Recubrimiento adoptado r= 3,00 cm. 
• Altura efectiva (d). 
- d = t – r = 20 – 3 = 17cm. 
• Espaciamiento máximo entre barras ( )maxs  
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El espaciamiento máximo para el refuerzo principal para losas debe 
satisfacer las siguientes condiciones [2]: 
max 1,50s t≤ ⋅ , y 
max 45s cm≤  
Dónde: 
maxs =  Espaciamiento entre barras. 
t =  Peralte del tablero. 
 
Entonces: max 3 25 75S cm≤ ∗ =  
 
a) Diseño del refuerzo en tramos interiores. 
• Calculo del coeficiente K, aplicando la fórmula 4.10. 
5
2
10
'
UMK
b d f cφ
∗
=
∗ ∗ ∗
 
Dónde: 
UM =  Momento ultimo de flexión 
kg cm
cm
⋅ 
 
 
. 
φ =
 
Factor de reducción de capacidad de carga. Escogido 
de la tabla 2.12, para elementos a flexión 0.90φ =  
b =
 
Ancho del elemento a flexión; 100b cm=  
d =
  
Altura efectiva. 17d cm= . 
'f c =
 
Resistencia del hormigón a la compresión.
2
' 240f c kg cm=
. 
 
Entonces:  
5
2
3,88 10
0,90 100 17 240
K ∗=
∗ ∗ ∗
 
0,0622255K =
 
 
• Cálculo del índice de refuerzo (w), utilizando la expresión 4.11. 
1 1 2,36
1,18
K
w
± −
=  
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Entonces:   1 1 (2,36 0,0622255)
1,18
w
± − ∗
=
 
0,0646949w =
 
 
• Porcentaje de refuerzo ( )ρ , aplicando la fórmula 4.12. 
'w f c
fy
ρ ∗=  
Entonces:   0,0646949 240
4200
ρ ∗=
 
0,0036969ρ =
 
 
• Acero de refuerzo principal (Asp), aplicando la fórmula 4.13. 
Asp b dρ= ∗ ∗
 
0,0036969 *100 *17Asp =
 
26,28Asp cm m=
 
 
• Armadura mínima  (Asmin), utilizando la expresión 4.14. 
min
14 b dAs
fy
∗ ∗
=  
minAsp As≥
 
14 100 176,28
4200
∗ ∗≥
 
26,28 5,67cm m≥
   
 Ok 
 
Entonces:  25 14 7,70mm m cm m∅ =
 
 
Separación de varillas: 100cm/5= 20cm maxs<    ok 
 
Se coloca 1 14 @20mm cm∅ , en el tramo interior del tablero tanto en la 
parte superior como inferior. 
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b) Armadura de distribución (Asd) 
Este refuerzo se lo coloca perpendicular a la armadura principal, en la 
parte inferior del tablero para proveer una mejor repartición de las cargas, 
evitando de esta manera las fisuras. Se utilizan la fórmula 2.31 y 2.32: 
%Asd Asp=  
121% 67%
S
= ≤  
Dónde: 
% =  Porcentaje de la armadura principal que corresponde a la de 
distribución. 
S =
 
Longitud efectiva. 1,60efectivaS m=  (fig. 4.15) 
 
Reemplazando en la expresión 2.32, se obtiene: 
121% 95,66% 67%
1,60
= = >
 
Por lo tanto se adopta:  % 67%=
 
 
Entonces reemplazando en la fórmula 2.31, se obtiene:  
0,67 * 7,70Asd =
 
25,16Asd cm m=
 
 
Si se adopta varillas de 10mm∅ = , se tiene un área de 0.785 cm2
 
 
Separación de varillas:
 
2
2
0,785 0,1522
5,16
cm
m
cm
= maxs<    ok
 
 
Se coloca el 100% es decir 1 10 @15mm cm∅ , en la zona de momentos 
positivos es decir en la parte inferior del tablero comprendida entre los 
cuartos medios de la luz. Y el 50% es decir1 10 @30mm cm∅ , en la zona 
de momento negativo es decir en la parte inferior comprendida entre los 
cuartos extremos de la luz. 
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Momento positivo = 100% 1 10 @15mm cm= ∅
 
Momento negativo = 50% 1 10 @30mm cm= ∅
 
c) Armadura por temperatura (Ast) 
Se coloca perpendicular a la armadura principal en la parte superior del 
tablero para resistir la retracción y expansión del hormigón provocadas 
por las variaciones de temperatura. Se utiliza la fórmula 2.33. 
0,002* *Ast b d=
 
0,002 100 17Ast = ∗ ∗
 
23,40Ast cm m=
 
Según lo indicado en las Especificaciones AASHTO Estándar, el refuerzo 
para los esfuerzos generados por la contracción y temperatura debe 
colocarse en la zona cercana a la superficie del tablero. El área total del 
refuerzo proporcionado debe ser al menos 2.64 cm2/m (1/8 pulg2/pie) 
(AASHTO Standard, sección 8.20.1) [2]. 
 
Entonces se adopta el mayor valor = 3,40 cm2/m 
Si se adopta varillas de 10mm∅ = , se tiene un área de 0,785 cm2
 
Separación de varillas:
 
2
2
0,785 0,231
3,40
cm
m
cm
= maxs<    ok
 
Se coloca 1 10@20cm∅ , en la cara expuesta al sol. 
 
Figura 4.21. Armado de los vanos interiores del tablero 
2.00m
1Ø14mm@20cm1Ø10mm@20cm
0,40m 0,40m
t=0.20m
1.60m
1Ø10mm
1Ø10mm@15cm
@30cm
1Ø10mm
@30cm
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d) Diseño del refuerzo en voladizos 
• Calculo del coeficiente K, aplicando la fórmula 4.10. 
5
2
10
'
UMK
b d f cφ
∗
=
∗ ∗ ∗
 
5
2
3,64 10
0,90 100 17 240
K ∗=
∗ ∗ ∗
 
0,0583871K =
 
 
• Cálculo del índice de refuerzo (w), utilizando la expresión 4.11. 
1 1 2,36
1,18
K
w
± −
=  
1 1 (2,36 0,0583871)
1,18
w
± − ∗
=
 
0,0605502w =
 
 
• Calculo del porcentaje de refuerzo ( )ρ , aplicando la fórmula 4.12. 
'w f c
fy
ρ ∗=  
0,0605502 240
4200
ρ ∗=
 
0,003460ρ =
 
 
• Acero de refuerzo (As), aplicando la fórmula 4.13. 
As b dρ= ∗ ∗
 
0,003460 * 100 * 17As =
 
25,88As cm m=
 
 
• Comprobación que la armadura sea mayor o al menos igual a la 
mínima. 2
min 5.67As cm= , antes calculada con la fórmula 4.14. 
minAs As≥
 
2 25,88 5,67cm m cm m≥
           
Si cumple 
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Como el área del refuerzo colocada en los tramos interiores 
( )25 14 7.70mm m cm m∅ = , es mayor a la requerida en el volado 
( )25,88cm m , por lo tanto basta con prolongar el acero del tramo al 
volado. 
 
Por lo tanto en el voladizos del tablero se coloca en la parte superior 
1 14 @20mm cm∅ , que se alarga del tramo interior, y en la parte inferior 
se coloca el acero normativo 1 10 @30mm cm∅ , que corresponde a 2,64 
cm2/m (1/8 pulg2/pie) (AASHTO Standard, sección 8.20.1) [2]. 
 
Figura 4.22. Armado de los vanos interiores del tablero 
 
4.2.4. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 5 vigas longitudinales de 2 vanos 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el método de última resistencia o factores de 
carga, con armadura perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 
10,00 m, apoyado sobre 5 vigas longitudinales continuas de dos vanos, y 
protecciones laterales vehiculares de hormigón armado que deben ser 
construidas luego de fundido el tablero del puente.  
Datos: 
0,25m
0.20m
1Ø14mm@20cm
1Ø10mm@30cm
1Ø14mm@20cm
As
(+)
Asd
Ast
1Ø10mm@20cm
1Ø10mm
2.00m
0,40m
1.00m
@15cm y 30cm
As
(-)
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Todos los datos son los mismos que para el tablero sobre 5 vigas 
longitudinales simplemente apoyadas (numeral 4.2.3. del presente 
trabajo de graduación), excepto que se trata de: 
• Puente de vigas longitudinales continuas, de dos vano 
 
Tanto el espaciamiento entre vigas ( )S , la longitud del voladizo ( )Lv , así 
como la longitud efectiva ( )efectivaS
 
y el ancho de la vigas ( )b , son los 
mismos que los del tablero sobre 5 vigas longitudinales simplemente 
apoyadas (numeral 4.2.3. del presente trabajo de graduación). 
 
Por tratarse de un tablero apoyado sobre vigas continuas de dos vanos, la 
determinación del espesor de la losa ( )t  discrepa del tablero sobre vigas 
longitudinales simplemente apoyadas y se lo calcula de acuerdo a la tabla 
2.13, con la fórmula 4.15. 
min
3,05
30
St +≥  
Dónde: 
S = efectivaS =  1,60 m; Luz efectiva (fig. 4.15). 
Entonces:  min
1,60 3,05
30
t +≥  
min 0,155t m≥
 
 
Se adopta una dimensión manejable en obra para evitar la acumulación 
de errores, además por razones prácticas ya que se debe verificar las 
dimensiones del diseño. 
∴
 
Se adopta:  0,20t m=
 
 
El cálculo es idéntico al tablero sobre 5 vigas longitudinales simplemente 
apoyadas (numeral 4.2.3. del presente trabajo de graduación), ya que 
inclusive el peralte o espesor del tablero es el mismo por lo tanto las 
solicitaciones así como los resultados (momentos de diseño y acero de 
refuerzo) son los mismos. 
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4.3. DISEÑO SEGÚN LAS ESPECIFICACIONES AASHTO POR EL 
CRITERIO DE LOS ESTADOS LÍMITE 
4.3.1. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 4 vigas longitudinales de un vano 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el criterio de los Estados Limite, con armadura 
perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 10,00 m, apoyado 
sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyadas, y protecciones 
laterales vehiculares de hormigón armado tipo abierta conformadas de 
postes y vallas vehiculares que deben ser  construidas luego de fundido el 
tablero del puente. Se considera una capa de rodadura asfáltica. 
 
Se asume los siguientes datos: 
a) Sitio de emplazamiento 
• Obstáculo: rio de curso permanente. 
• Carretera de alta velocidad y tráfico mixto. 
• Zona de riesgo sísmico I 
• Variación de temperatura ambiental de ±  20°C en el sitio del 
emplazamiento. 
 
b) Geometría del puente: 
• Material: Hormigón. 
• Números de vías     2 
• Ancho total del puente ( )W    10,00 m 
• Ancho de la calzada (entre bordillos)  9,10 m 
• Espesor de capa de rodadura   0,05m 
• Numero de vigas     4  
 
c) Propiedades de los materiales: 
• 
2
' 240f c kg cm=
 
(23.54 MPa), resistencia a los 28 días del 
hormigón del tablero y demás elementos de la estructura. 
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• 
24200fy kg cm= (411.88 MPa), límite de fluencia del acero de 
refuerzo, se prevé el uso de varillas corrugadas.
 
• Módulo de elasticidad del acero: 
     Es= 200 kN/mm2 (200 MPa) 
• Módulo de elasticidad del hormigón:  
Es= 24,8 kN/mm2 (24,8 MPa) 
• Densidad del hormigón= 2400x10-9 kg/mm3 (≃ 2,40 t/m3) 
• Densidad de la capa de rodadura bituminosa:  
2250x10-9 kg/mm3 (≃ 2,25 t/m3) 
• Tamaño máximo del agregado grueso: 30mm 
 
d) Carga viva: 
• Puente de uso vehicular (de carretera) 
• Carga viva vehicular HL-93: 
- Carga de diseño: eje delantero   P1= 35 kN 
   eje posterior   P2= 145 kN 
   eje semirremolque P3= 145 kN 
   carga de rueda PR= 72.5 kN 
- Carga de oruga (militar o tándem): ejes P1= P2= 110 kN 
- Carga distribuida 9.3 / /kN m viaω =  
 
e) Preselección de protección lateral: 
Al igual que en los diseños con las Especificaciones AASHTO Estándar se 
elige una protección lateral de hormigón armado, tipo abierta conformada 
por postes y vayas vehiculares que tienen las dimensiones que se 
muestran en la figura 4.3. 
 
Para los diseños con las Especificaciones AASHTO LRFD [1], es 
necesario determinar la carga total ( )bP  de la protección lateral, aplicada 
en el centro de masas de la misma. 
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Para determinar el centro de masas de la protección lateral se utiliza las 
cargas (Pi) determinadas en la tabla 4.1, para mayor comprensión de este 
cálculo se realiza la tabla 4.2: 
Partes de la 
protección lateral Pi ( )N mm  Xi ( )mm  Pi * xi 
N mm
mm
∗ 
 
 
 
Poste 0,922 975 898,95 
Valla vehicular 1,883 975 1835,80 
Bordillo 1,177 750 882,59 
Sumatoria Pb= 3,98 ---------- 3617,34 
Tabla 4.2. Cargas y distancias al centro de gravedad de la protección 
lateral desde la sección critica 
 
Figura 4.23. Cargas de la protección lateral 
 
Se calcula la distancia a la cual se va a colocar la carga ( )bP , medida 
desde el eje de la viga exterior (fig. 4.24), mediante la expresión 4.16. 
i i
i
P x
x
P
∗
=
∑
∑
    
(4.16) 
   
3617,34 908,50
3,98
x mm= =  
W3
W1
W2
X3= 750mm
X1= 975mm
X2= 975mm
Lv= 1100mm
20
0m
m
25
0m
m
Sección critica
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Figura 4.24. Carga del peso de la protección lateral 
 
 
Figura 4.25. Sección transversal preliminar 
 
Los valores que se indican  a continuación son tomados del primer diseño 
con las Especificaciones AASHTO Estándar (numeral 4.2.1 del presente 
trabajo de graduación) ya que se trata de la misma sección transversal del 
puente, con un ancho total del puente W= 10000mm y  4 vigas 
longitudinales simplemente apoyadas, es por esta razón que resulta 
innecesario volver a analizar y calcular estos valores: 
2600S mm= ; Separación entre ejes de vigas longitudinales
 
1100Lv mm= ; Longitud del voladizo. 
400b mm= ;  Ancho de viga.
 
2200eS mm= ; Longitud efectiva. 
250t mm=   Espesor del tablero. 
P
Lv= 1100mm
b
x= 908.50mm
= 3.98 N/mm
CL
Lv S S S Lv
BOMBEO 1%
W= 10.00 m
10
00
m
m
250mm
12
50
m
m
50mm
450mm 9100 mm 450mm
t
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Figura 4.26. Sección transversal adoptada del puente 
 
II. Carga muerta solicitante 
- Peso de la protección lateral (tabla 4.2): Pb= 3,98 N/mm 
- Capa de rodadura :  1DW pavw g e mmγ= ∗ ∗ ∗  
 ( )9 3 32250 10 9,81 50 *1 1,10 10DWw N mm mm mm N mm− −= × ∗ ∗ = ×
 
- Peso propio de losa: 1S HAw g t mmγ= ∗ ∗ ∗   
( )9 3 32400 10 9,81 250 1 5,88 10w N mm mm mm N mm− −= × ∗ ∗ ∗ = ×
 
 
III. Solicitación por carga muerta 
La franja del tablero se considera como una viga continua, con vanos 
iguales a la distancia entre ejes de las vigas del puente (S) y voladizos en 
los dos lados (Lv). 
 
Las vigas del puente se consideran apoyos rígidos sobre los cuales se 
asienta el tablero [1]. 
 
El momento máximo positivo en cualquier panel del tablero entre vigas es 
el  mismo, así como el momento máximo negativo es el mismo sobre 
cualquier viga [1]. 
1000mm
250mm 1
50
0m
m
50mm
450mm
9100mm
10000mm
450mm
Lv=1100mm Lv=1100mmS= 2600mm S= 2600mmS= 2600mm
t=250mm
Se=2200mm
b=400mm
Se=2200mmSe=2200mm
b=400mmb=400mmb=400mm
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Figura 4.27. Diagrama de momentos de la franja transversal del tablero en 
análisis 
 
Para facilitar la aplicación de los factores de carga ( )pγ  los momentos y 
reacciones ( ),M R deben calcularse por separado para cada componente: 
losa de tablero, protección lateral y capa de rodadura. 
 
a) Peso propio de la losa del tablero 35,88 10w N mm−= ×  
Se calcula los momentos flectores máximos positivos y negativos para la 
carga muerta uniformemente distribuida. 
 
Se puede aplicar cualquier método de distribución de momentos, por lo 
general para el caso de los tableros de puentes de vigas longitudinales, el 
método de las Ecuaciones de Clapeyron también conocido como el 
método de las Ecuaciones de los Tres Momentos es rápido y exacto, por 
lo que cual es el método que se va a utilizar. 
 
Ecuación de Clapeyron para viga continúa: 
( ) ( )2 12 6i i i d d d i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
(4.17) 
Dónde: 
iL =   Longitud del tramo izquierdo. 
iM =
 
Momento del apoyo izquierdo. 
dL =
 
Longitud del tramo derecho. 
M =
 
Momento del apoyo para el que se aplica la ecuación. 
S S S LvLv
C.L.
W
A B FEC D
M-
M+
M-
M+
M-
M+
M-
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dM =
 
Momento del apoyo derecho. 
2 iα °  y 1dα ° =
 
Angulo de rotación en el apoyo, de la viga 
estáticamente sustentada. 
 
Se trata de una viga continua sobre 4 apoyos, con voladizos en ambos 
extremos, la separación entre ejes de los apoyos es constante 
( )2600s mm= , se determina por tanto el Momento Máximo Positivo que 
se produce en el primer vano a una distancia igual a 0,4xS del apoyo B y 
el Momento Máximo Negativo sobre el apoyo C y la reacción en el apoyo 
B. 
 
Figura 4.28. Carga distribuida del peso de la losa ( )w  
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C y tramo C-D (tabla 2 de Guldan): 
3 3 3
1 2
5,88 10 2600 4309020,04
24 24
w S
α α
−
⋅ × ∗
° = ° = = =  
 
Se resuelve por simetría: 
Apoyos B C 
α°1 , α°2 4309020,04 4309020,04 4309020,04 
α°2i + α°1d 4309020,04 8618040,08 
6(α°2i + α°1d) 
 
51708240,48 
Tabla 4.3. Términos de carga 
 
El momento del apoyo B es conocido ya que se trata del volado: 
2
2B E
w LvM M ⋅= = −
    
(4.18) 
A B C
C.L.
w= 0.00588 N/mm
1100mm 2600mm 1300mm
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Entonces: 
3 25,88 10 1100 3559,80
2B E
N mmM M
mm
−× ∗ ⋅
= = − = −
 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
Dónde: 
2600i dL L S mm= = =  
C DM M=  
 
Entonces: ( ) ( )2 12 6B C C i dS M S S M S M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °  
( )2 14 6C C i d BS M S M S Mα α⋅ ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + ° − ⋅  
( )2 15 6C i d BS M S Mα α⋅ ⋅ = − ⋅ ° + ° − ⋅
 
( )2 16
5
i d B
C
S M
M
S
α α− ⋅ ° + ° − ⋅
=
⋅
    
(4.19)
 
Reemplazando los datos de la tabla 4.3 se obtiene: 
( )( )51708240,48 2600 3559,80
5 2600C
M
− − ∗ −
=
∗
 
3265,60C
N mmM
mm
⋅
= −
 
- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 35,88 10 1100 6,47VOLADOV w Lv N mm−= ∗ = × ∗ =  
- Tramo B-C: 
35,88 10 2600
' 7,65
2 2O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =
 
( ) ( )( )3559,80 3265,60 0,11
2600
B C
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − =  
( ) ( )( )3265,60 3559,80
' 0,11
2600
C B
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − = −  
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- Tramo C-D: 
35,88 10 2600
' 7,65
2 2O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =
 
' 0,00H HV V N mm= =
 
- Apoyo B 
7,65 0,11 7,76T O HV V V N mm= + = + =
 
- Apoyo C 
( )' ' ' 7,65 0,11 7,54T O HV V V N mm= + = + − =
 
7,65 0 7,65T O HV V V N mm= + = + =
 
 
Volado Apoyo B Apoyo C 
M 
 
-3559,80 -3265,60 
V0, V0’ 6,47 7,65 7,65 7,65 
VH, VH’ 
 
0,11 -0,11 0 
VT 
 
7,76 7,54 7,65 
Tabla 4.4. Momentos y reacciones 
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
6,47 7,76 14,23B VOLADO TR V V N mm= + = + =
 
- Momento máximo (M0,4S): 
( )0.4 0,4 7,76 0,4 2600 3559,80 476,602 2TS B
V S N mmM M
mm
∗ ⋅ ∗ ∗ ⋅   
= + = + − =  
  
 
 14,23 /BR N mm=  
3559,80B
N mmM
mm
⋅
= −
 
3265,60C
N mmM
mm
⋅
= −
 
0.4   476,60S
N mmM
mm
⋅
=
 
Tabla 4.5. Efectos máximos producido por w  
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b) Peso propio de la losa del tablero 3,98bP N mm=  
 
Figura 4.29. Carga distribuida del peso de la protección lateral ( )bP  
 
El momento del apoyo B es conocido ya que se trata del volado: 
B E bM M P x= = ∗
     
(4.20) 
Entonces: 3,98 908,50 3617,34B E
N mmM M
mm
⋅
= = ∗ = −
 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
Dónde: 
2600i dL L S mm= = =  
C DM M=
 
( )2 16 0i dα α− ⋅ ° + ° =  
Entonces: ( )2 0B C CS M S S M S M⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ =  
4 C C BS M S M S M⋅ ⋅ + ⋅ = − ⋅  
5 C BS M S M⋅ ⋅ = − ⋅
 
5
B
C
MM = −
       
(4.21)
 
Se reemplaza el valor de BM  la ecuación 4.21: 
3617,34
5C
M −= −
 
723,47C
N mmM
mm
⋅
=
 
A B C
C.L.
1100mm 2600mm 1300mm
Pb
x= 908.50mm
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- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 3,98VOLADO bV P N mm= =  
- Tramo B-C:  
' 0,00O OV V N mm= =  
( ) ( )3617,34 723,47 1,67
2600
B C
H
M M
V N mm
S
− − −
= − = − =  
( ) ( )( )723,47 3617,34 1,67
2600
C B
H
M M
V N mm
S
− −
−
= − = − = −  
- Tramo C-D:  
' 0,00O OV V N mm= =  
' 0,00H HV V N mm= =  
- Apoyo B 
0,00 1,67 1,67T O HV V V N mm= + = + =
 
- Apoyo C 
( )' ' ' 0,00 1,67 1,67T O HV V V N mm= + = + − = −
 
0,00T O HV V V N mm= + =
 
 
Volado Apoyo B Apoyo C 
M 
 
-3617,34 723,47 
V0, V0’ 3,98 0,00 0,00 0,00 
VH, VH’ 
 
1,67 -1,67 0,00 
VT 
 
1,67 -1,67 0,00 
Tabla 4.6. Momentos y reacciones 
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
3,98 1,67 5,65B VOLADO TR V V N mm= + = + =
 
- Momento máximo (M0,4S): 
( )0.4 0,4 1,67 0,4 2600 3617,34 1881,022 2TS B
V S N mmM M
mm
∗ ⋅ ∗ ∗ ⋅   
= + = + − = −  
  
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 5,65 /BR N mm=  
3617,34B
N mmM
mm
⋅
= −
 
723,47C
N mmM
mm
⋅
=
 
0.4   1881,02S
N mmM
mm
⋅
= −
 
Tabla 4.7. Efectos máximos producido por bP  
 
c) Peso propio de la capa de rodadura 31,10 10DWw N mm−= ×  
 
Figura 4.30. Carga distribuida del peso de la capa de rodadura ( )DWw  
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C y tramo C-D (tabla 2 de Guldan): 
3 3 3
1 2
1,10 10 2600 807941,26
24 24
DWw Sα α
−
⋅ × ∗
° = ° = = =  
Se resuelve por simetría: 
Apoyos B C 
α°1 , α°2 807941,26 807941,26 807941,26 
α°2i + α°1d 807941,26 1615882,515 
6(α°2i + α°1d) 
 
9695295,09 
Tabla 4.8. Términos de carga  
 
El momento del apoyo B es conocido ya que se trata del volado: 
2
2
DW
B E
w zM M ⋅= = −
    
(4.22) 
Entonces:  
3 21,10 10 650 233,06
2B E
N mmM M
mm
−× ∗ ⋅
= = − = −
 
A
B C
C.L.
wDW = 0.0011 N/mm
1100mm 2600mm 1300mm
z= 650mm
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Aplicando la ecuación 4.19: 
( )2 16
5
i d B
C
S M
M
S
α α− ⋅ ° + ° − ⋅
=
⋅
 
( )( )2600 233,06
5 2600
9695295,09
CM
− − ∗ −
=
∗
 
699,18C
N mmM
mm
⋅
= −
 
- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 31,10 10 650 0,72VOLADO DWV w z N mm−= ∗ = × ∗ =  
- Tramo B-C:  
31,10 10 2600
' 1,43
2 2
DW
O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =
 
( ) ( )( )233,06 699,18 0,18
2600
B C
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − = −  
( ) ( )( )699,18 233,06 0,18
2600
C B
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − =  
- Tramo C-D:  
31,10 10 2600 1,43
2 2
DW
O
w SV N mm
−
∗ × ∗
= = =
 
' 0,00H HV V N mm= =  
- Apoyo B 
( )1,43 0,18 1,25T O HV V V N mm= + = + − =
 
- Apoyo C 
' ' ' 1,43 0,18 1,61T O HV V V N mm= + = + =
 
1,43 0 1,43T O HV V V N mm= + = + =
 
 
Volado Apoyo B Apoyo C 
M 
 
-233,06 -699,18 
V0, V0’ 0,72 1,43 1,43 1,43 
VH, VH’ 
 
-0,18 0,18 0 
VT 
 
1,25 1,61 1,43 
Tabla 4.9. Momentos y reacciones 
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- Reacción en el apoyo B (RB): 
0,72 1,25 1,97B VOLADO TR V V N mm= + = + =
 
- Momento máximo (M0,4S): 
( )0.4 0,4 1,25 0,4 2600 233,06 419,512 2TS B
V S N mmM M
mm
∗ ⋅ ∗ ∗ ⋅   
= + = + − =  
  
 
 1,97 /BR N mm=  
233,06B
N mmM
mm
⋅
= −
 
699,18C
N mmM
mm
⋅
= −
 
0.4   419,51S
N mmM
mm
⋅
=
 
Tabla 4.10. Efectos máximos producido por DWw  
 
IV. Solicitación por carga vehicular HL-93 
• Para el cálculo de las solicitaciones por carga vehicular se aplica el 
método aproximado de franjas perpendiculares al tráfico para la 
carga del eje del camión de 145 kN. 
• Las ruedas del eje del camión de diseño están separadas a una 
distancia fija de 1 800 mm [7]. 
• El vehículo se ubica en la posición transversal más crítica para 
producir el máximo esfuerzo, pero la posición de máxima 
excentricidad de la carga de rueda está a: 
- a 300 mm de la cara interna de la protección lateral 
(protección lateral) para el diseño del voladizo, y 
- a 600mm del borde de la vía de diseño de 3600mm de 
ancho, para el diseño de los demás elementos, 
• El ancho de las franjas transversales equivalentes interiores (SW 
de la Tabla 3.18) sobre las cuales las cargas de rueda deben 
considerarse distribuidas longitudinalmente en tableros de 
hormigón armado fundido en obra:  
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- Voladizo:     
( )1140 0,833VE X mm= + ⋅
   
(4.23) 
- Momento positivo: 
( )660 0,55E S mm+ = + ⋅
    
(4.24) 
- Momento negativo: 
( )1220 0,25E S mm− = + ⋅
    
(4.25) 
Dónde: 
X= Distancia de la carga de rueda hasta el eje del apoyo 
(viga longitudinal). X= 350 mm. 
S= Espaciamiento entre ejes de vigas. S= 2600 mm. 
 
• El área de contacto de la rueda [A 3.6.1.2.5] se asume como un 
rectángulo de [1]:  
- Ancho: 510 mm , en la dirección transversal al tráfico, 
- Largo:  250 mm, en la dirección paralela al tráfico  
 
• La carga viva puede considerarse como: 
- carga puntual : Carga de rueda 145 72,5
2R
P kN= = , o 
- carga distribuida sobre el ancho del área de contacto de la 
rueda  + espesor resistente de la losa del tablero (espesor 
resistente) = 510 + 250= 760 mm. 
 
• Si los vanos son pequeños el uso de la carga distribuida 
proporciona valores reales menores que la carga puntual , en este 
caso para estar por el lado de la seguridad se adopta trabajar con 
la carga puntual ( )72,5RP kN=  
 
• Número de vías de diseño ( )LN  
3600L
ancho de calzadaN entero  =  
      
(4.26) 
- 198 - 
 
9100
3600
2
L
L
N entero
N
 
=  
 
∴ =
 
 
• Factor de carga simultánea en varias vías [ A 3.6.1.1.2]:  
m= 1,20 (1 vía), 
       m= 1,00 (2 vías), 
m= 0,85 (3 vías). 
 
a) Momento negativo por carga viva en el voladizo 
Se ubica la carga de rueda en la posición de máxima excentricidad a 300 
mm de la cara interna de la protección lateral (fig. 4.31). 
 
Figura 4.31. Ubicación de la carga de rueda en posición de máxima 
excentricidad 
 
Se determina el ancho de la franja transversal equivalente aplicando la 
expresión 4.23: 
( )1140 0,833 1140 0,833 350VE X= + ⋅ = + ∗
 
1432VE mm=
 
450mm 650mm
PR= 72,50 kN
300mm X=350mm
1100mm
1250mm
250mm
25
0m
m
20
0m
m
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El momento flector en el apoyo B, tomando en consideración un factor 
m=1,20 (para 1 vía) es igual a: 
R
B
V
PM m X
E
 
= − ⋅ ⋅ 
 
     
(4.27) 
372,5 101,20 350
1431,55B
M  ×= − ∗ ∗ 
 
 
21270,65 21,27BM N mm mm kN mm mm= − ⋅ = ⋅  
 
b) Momento máximo positivo por carga viva 
Para separaciones iguales entre ejes de vigas (S),  es decir vanos de 
tablero iguales, el maxM +  ocurre en el primer vano a la distancia de 0,4 S⋅   
desde el apoyo B. Se analiza la posición del vehículo para 1 vía cargada, 
para este caso se determina el ancho de la franja equivalente utilizando la 
ecuación 4.24: 
660 0,55 660 0,55 2600E S+ = + ⋅ = + ∗
 
2090E mm+ =
 
Se aplica  el método de las Ecuaciones de Clapeyron para  determinar los 
valores de reacción en el apoyo B y el momento positivo máximo 
 
 Una vía cargada 
Se considera la aplicación del eje posterior de un vehículo de diseño (fig. 
4.32), de tal forma que la carga de una rueda coincida con la abscisa, en 
donde se produce la máxima solicitación ( )0,4 S⋅  del primer vano. En 
este caso el coeficiente de carga múltiple es m= 1,20: 
 
Figura 4.32. Posición del eje de camión de diseño para maxM +  (una vía 
cargada) 
A B FEC D
PR
Lv S= 2600mm S S Lv
1800mm
PR=72,50 kN
N
1040mm
0,4 S
1560mm 240mm
2360mm
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El momento del apoyo B y E es conocido ya que se trata del volado: 
0B E
N mmM M
mm
⋅
= =
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C (tabla 4 de Guldan):  
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 0,4 1040a S mm= ⋅ =
 
1560b mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 1040 1560 1560 2600 3,14 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
( ) 102 72500 1040 1560 1040 2600 2,745 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
- Tramo C-D (tabla 4 de Guldan): 
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 240a mm=
 
2360b mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 240 2360 2360 2600 1,306 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
( ) 92 72500 240 2360 240 2600 7,476 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
Apoyos C D 
α°1 , α°2 27445600000 13056246154 7475753846 0,00 
α°2i + α°1d 40501846154 7475753846 
6(α°2i + α°1d) 2,43011x1011 44854523077 
Tabla 4.11. Términos de carga 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C y D: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
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Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  1110400 2600 2,43 10C DM M∗ + ∗ = − ×  
Ecuación 2:  102600 10400 4,485 10C DM M∗ + ∗ = − ×  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtiene los siguientes 
resultados: 
23771097CM N mm= − ⋅
 
1630589,35DM N mm= ⋅
 
 
- Reacciones en el apoyo B: 
72500 1560 43500
2600
R
O
P bV N
S
⋅ ⋅
= = =
 
( ) ( )( )0,00 23771097 9143,883
2600
B C
H
M M
V N
S
− −
−
= − = − = −  
43500 9143,883 34356,12T O HV V V N= + = − =
 
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
34356,12b TR V N= =
 
b
B
RR m
E+
= ⋅
     
(4.28) 
34356,121,20 19,73 19,73
2090B
R N mm kN m= ⋅ = =
 
 
- Momento máximo positivo (M0,4S): 
( ) ( )max 0,4 34356,12 0,4 2600 0 35730361T BM V S M N mm= ⋅ ⋅ + = ∗ ∗ + = ⋅
 
0,4
max
S
MM m
E+
= ⋅
    
(4.29) 
0,4
357303611,20 20515,04 20,52
2090S
M N mm mm kN m m= ⋅ = ⋅ = ⋅
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 Dos vías cargada 
Para este caso como solo se tiene dos vías de circulación, por lo tanto no 
se considera las dos vías cargadas, ya que los efectos producidos por la 
carga viva se contrarrestan. 
 
c) Momento máximo negativo por carga viva apoyos internos del 
tablero 
Él maxM −
 
está en el primer apoyo interno (apoyo C) para una vía cargada 
y la posición crítica del camión de diseño para su determinación es como 
se indica en la fig. 4.33 (m= 1,20). 
El ancho de la franja equivalente se lo determina con la expresión 4.25. 
1220 0,25 1220 0,25 2600E S− = + ⋅ = + ∗
 
1870E mm− =
 
 
Figura 4.33. Posición del eje de camión de diseño para maxM −  (una vía 
cargada) 
El momento del apoyo B y E: 
0,00B EM M N mm= = ⋅
 
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13]. 
- Tramo B-C (tabla 4 de Guldan):  
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 1700a mm=
 
900b mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 1700 900 900 2600 2,49 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
A B FEC D
Lv S= 2600mm S S Lv
900mm 900mm
1800mm
PR PR=72,50 kN
1700mm 1700mm
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( ) 102 72500 1700 900 1700 2600 3,058 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
 
- Tramo C-D (tabla 4 de Guldan): 
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 900a mm=
 
1700b mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 900 1700 1700 2600 3,058 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
( ) 102 72500 900 1700 900 2600 2,489 106 2600α
∗ ∗
° = ∗ + = ×
∗
 
 
Apoyos C D 
α°1 , α°2 30575480769 30575480769 24887019231 0,00 
α°2i + α°1d 61150961538 24887019231 
6(α°2i + α°1d) 3,66906E+11 1,49322E+11 
Tabla 4.12. Términos de carga 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C y D: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  1110400 2600 3,669 10C DM M∗ + ∗ = − ×  
Ecuación 2:  112600 10400 1,493 10C DM M∗ + ∗ = − ×  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtiene los siguientes 
resultados: 
33802588.80CM N mm= − ⋅
 
5907248,52DM N mm= − ⋅
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- Momento máximo negativo (MC max): 
max
C
C
MM m
E −
= ⋅
    
(4.30) 
max
33802588,801,20 21691,50 20,52
1870C
M N mm mm kN m m− = ∗ = ⋅ = ⋅ 
   
 
d) Reacción máxima en la viga externa 
La máxima reacción se presenta en el apoyo B, para la posición de 
máxima excentricidad de la carga de rueda. Esta posición se encuentra 
cuando la carga de rueda más externa del eje del camión de diseño, se 
coloca a 300 mm de la cara interna del bordillo de la protección lateral, en 
este caso protección lateral tiene 450 mm de espesor, por tanto la carga 
de rueda se ubica a 750 mm medidos desde el borde del tablero y a 350 
mm del eje de la viga B (fig. 4.34 y fig. 4.31).  
 
 
Figura 4.34. Posición de máxima excentricidad eje posterior del camión de 
diseño para obtener maxBR  en la viga externa 
 
El ancho de la franja equivalente es igual a la del momento negativo en el 
voladizo de la sección transversal: 1432VE mm=
 
 
El momento en apoyo E: 
0,00EM N mm= ⋅  
El momento en apoyo B: 
B RM P X= ⋅
     
(4.31) 
72500 350 25375000BM N mm= ∗ = − ⋅
 
1800mm
750mm X= 350mm
A B FEC D
Lv S= 2600mm S S Lv
PR PR=72,50 kN
1450mm 1150mm
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- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C (tabla 4 de Guldan):  
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 1450a mm=
 
1150b mm=
 
Entonces: ( ) 101 72500 1450 1150 1150 2600 2,91 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
( ) 102 72500 1450 1150 1450 2600 2,745 106 2600α
∗ ∗
° = ⋅ + = ×
∗
 
 
Apoyos C D 
α°1 , α°2 31385877404 0,00 0,00 0,00 
α°2i + α°1d 31385877404 0,00 
6(α°2i + α°1d) 1,88315x1011 0,00 
Tabla 4.13. Términos de carga 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C y D: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  1110400 2600 2,5429 10C DM M∗ + ∗ = − ×  
Ecuación 2:  2600 10400 0C DM M∗ + ∗ =  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtiene los siguientes 
resultados: 
26081052,8CM N mm= − ⋅
 
6520263,19DM N mm= ⋅
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- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 72500VOLADO RV P N= =  
- Apoyo B:  
72500 1150 32067,31
2600
R
O
P bV N
S
⋅ ∗
= = =
 
( ) ( )( )25375000 26081052,76 271,56
2600
B C
H
M M
V N
S
− − −
−
= − = − = −
 
( )32067,31 271,56 31795,75T O HV V V N= + = + − =  
72500 31795,75 104295,75b VOLADO TR V V N= + = + =
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
b
B
V
RR m
E
= ⋅
     
(4.32) 
104295,751,20 87,43 87,43
1432B
R N mm kN m= ∗ = =
 
 
V. Determinación de solicitaciones máximas para la combinación 
1-Resistencia 
En la expresión de la combinación de cargas se reemplazan los valores 
parciales, que se muestran en la Tabla 4.14, para la Reacción en el apoyo 
externo (Apoyo B),  los Momentos máximos, positivos y negativos por 
carga muerta y por carga viva (carga del camión de diseño), junto con los 
siguientes coeficientes, seleccionados para la condición de carga máxima. 
 
La expresión de la Combinación 1 de Cargas del Estado Límite de 
Resistencia: 
( )1,75i i i P PU Q DC DW LL IMη γ η γ η γ η = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ∑
 
(4.33) 
 
- Coeficiente de modificación de carga: 
1,00Dη = , factor de ductilidad, adoptado para diseños y 
detalles convencionales. 
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1,00Rη = , factor de redundancia, adoptado para niveles 
convencionales de redundancia. 
1,00Iη = , factor de importancia, adoptado para puentes 
típicos. 
Se utiliza la expresiones 3.27 y 3.28 para el cálculo de η
 
1,00 1 1 1 0,95D R Iη η η η= = ∗ ∗ = ∗ ∗ ≥  Para cargas con iγ
 
máximos. 
1 1,00D R Iη η η η= ∗ ∗ ≤  Para cargas con iγ
 
mínimos. 
 
- Coeficiente de modificación de carga (tabla 3.15): 
1,25pγ = , (Máximo) para efectos de carga muerta (DC) 
de la protección lateral, y de la losa del tablero. 
0,90pγ = , (Mínimo) para efectos de carga muerta (DC) de 
la protección lateral, y de la losa del tablero. 
1,50pγ = , para efectos por carga muerta (DW) de la capa 
de rodadura. 
1,75pγ = , para los efectos de la carga viva (LL) e impacto 
(IM). 
 
- Factor de impacto:  33%IM =  
 
Efecto Unidades 
Carga Muerta Carga Viva 
DC DW LL 
Losa 
tablero 
Protección 
lateral 
Capa 
Rodadura Carga Camión 
w N mm   5,88x10-3 3,98 1,10x10-3 PR= 72,5x103 N 
RB  N mm  14,23 5,65 1,97 87,43 
MB N mm mm⋅   -3559,80 -3617,34 -233,06 -21270,65 
M0,4S  N mm mm⋅  476,60 -1881,02 419,51 20515,04 
MC  N mm mm⋅  -3265,60 723,47 -699,18 -21691,50 
Tabla 4.14. Resumen de los efectos parciales en las secciones de análisis 
por carga muerta y carga viva 
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 Reacción máxima solicitante en el apoyo B: 
( ) ( ) ( )1,00 1,25 14,23 5,65 1,00 1,50 1,97 1,00 1,75 1,33 87,43BR  = ∗ ∗ + + ∗ ∗ + ∗ ∗ ∗ 
231,30 231,30BR N mm kN m= =
 
 
 Momento máximo negativo ( )maxM − solicitante en el apoyo B: 
( ) ( )
( )
1,00 1,25 3559,80 3617,34 1,00 1,50 233,06
1,00 1,75 1,33 21270,65
BM    = ∗ ∗ − − + ∗ ∗ −   
 + ∗ ∗ ∗ −   
58828,45 58,83BM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅
 
 
 Momento máximo positivo ( )maxM + solicitante: 
Para la determinación del Momento Máximo positivo ( )maxM +  solicitante 
que se calcula en la abscisa 0,40 S⋅  del primer tramo interno del tablero, 
se utilizan los coeficientes de carga permanente de menor valor con los 
valores de los momentos parciales (DC) que tienen signo negativo, lo cual  
garantiza la obtención del momento máximo positivo:   
( ) ( )
( ) ( )
0,4 1,00 1,25 476,60 1,00 0,90 1881,02
1,00 1,50 419,51 1,75 1,33 20515,04
SM    = ∗ ∗ + ∗ ∗ −   
 + ∗ ∗ + ∗ ∗ 
 
0,4 47280,85 47,28SM N mm mm kN m m⋅ = − ⋅ = − ⋅
 
 Momento máximo negativo ( )maxM − solicitante en el apoyo C: 
Para determinar momento máximo negativo ( )maxM −  solicitante en tramos 
interiores (Apoyo C) se utilizan los coeficientes de carga permanente ( )pγ
 
de menor valor, arriba anotados, con los momentos parciales (DC) que 
tienen signo positivo:   
( ) ( )
( ) ( )
1,00 1,25 3265,60 1,00 0,90 723,47
1,00 1,50 699,18 1,75 1,33 21691,50
CM    = ∗ ∗ − + ∗ ∗   
 + ∗ ∗ − + ∗ ∗ − 
 
54966,61 54,97CM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅
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Efecto Máxima solicitación Combinación 1 Unidades 
BR  231,30  N mm  
BM  -58828,45 N mm mm⋅   
0,4SM  47280,85 N mm mm⋅  
CM  -54966,61 N mm mm⋅  
Tabla 4.15. Máximas solicitaciones para el Estado Límite de Resistencia 
 
a) Verificación de la geometría de la sección transversal del 
puente 
Sobre la base de las máximas solicitaciones de momentos máximos 
positivos y negativos, se verifica si es conveniente la separación 
propuesta entre las vigas longitudinales del puente y la longitud del 
voladizo, lo cual permite obtener un diseño económico. Comparando los 
valores más altos de los momentos negativos (en dos apoyos 
consecutivos B  y C), por razones prácticas, si su diferencia se mantiene 
aproximadamente alrededor de hasta el 10%, se puede considerar 
aceptable: 
| | | |B CM M M∆ = −
     
(4.34) 
| 58,83 | | 54,97 | 3,86M kN m m∆ = − − − = ⋅  
Como: % 7,03% 10%,M∆ = ≤  con respecto a CM
 
 
Si cumple por lo consiguiente se acepta el valor  de LV  y se ACEPTA la 
sección transversal seleccionada del puente, y se prosigue con el diseño. 
En el caso de no cumplir se debe reajustar las dimensiones de la sección 
transversal del puente, y rehacer todos los cálculos. 
 
b) Determinación de los momentos de diseño 
1) Momento POSITIVO de diseño. 
Para el diseño de la armadura positiva o inferior del tablero, el momento 
de diseño corresponde al valor determinado en el primer vano a 0,4 de la 
separación de las vigas longitudinales del puente que hacen el papel de 
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soporte del tablero para la combinación 1 del Estado Límite de 
Resistencia: 
0,4 47280,85 47,28SuM M N mm mm kN m m+ = = ⋅ = ⋅
 
 
2) Momento NEGATIVO de diseño – en la sección crítica A-A. 
 
Figura 4.35. Cargas y sección crítica (A-A) para el momento negativo de 
diseño 
 
Para el diseño de la armadura superior del tablero se necesita determinar 
el momento en la cara interna del elemento que le sirve de soporte (Apoyo 
B-Viga longitudinal exterior, Sección A-A- Fig. 4.35), lo cual representa 
una significativa disminución con respecto al máximo momento negativo 
obtenido en el eje del apoyo B para la combinación 1 del Estado Límite de 
Resistencia. 
 
Siguiendo el mismo procedimiento anterior y utilizando los datos y 
resultados obtenidos y tabulados en la tabla 4.14, se determina en la 
Sección A-A los momentos parciales de cada una de las cargas 
Lv= 1100mm
Pb PLL
A
A MA-A
RB
wDW
Eje viga
200mm 200mm
450mm
300mm bp=350mm X= 200mm
400mm
1300mm
191,50mm
wD
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solicitantes (fig. 4.35) correspondientes a la combinación 1 del estado 
límite de Resistencia: 
- Carga muerta de la losa del tablero (DC) 
( )21
2D D B w
M w Lv X R X
−
= − ⋅ ⋅ + + ⋅
   
(4.35) 
( )231 5,88 10 1 6100 200 289,0514,23 200
2D
M N mm mm−= − ∗ × ∗ + + ∗ = ⋅
 
- Carga muerta de la protección lateral (DC) 
( )191,50b b V B bM P L X R X−= − ⋅ + − + ⋅
     
(4.36) 
( )3,98 1100 200 191,50 5,65 200 3283,43bM N mm mm= − ∗ + − + ∗ = − ⋅
 
- Carga muerta de la capa de rodadura (DW) 
( )21 450
2DW DW V B DW
M w L X R X
−
= − ⋅ ⋅ + − + ⋅
     
(4.37) 
( )231 1,10 10 1100 200 450 1,97 200 4,14
2DW
M N mm mm−= − ∗ × ∗ + − + ∗ = − ⋅
 
- Carga viva (LL) 
Considerando: m= 1,20 (1 vía cargada) 
R
LL
V
PP m
E
 
= ⋅  
 
       
(4.38) 
725001,20 60,77
1432LL
P N mm = ∗ = 
 
 
( )LL LL p B LLM P b X R X−= − ⋅ + + ⋅
      
(4.39) 
( )60,77 350 200 87,43 200 15940,08LLM N mm mm= − ∗ + + ∗ = − ⋅
 
Tipo Carga Nomenclatura AASHTO Componente 
M A-A 
( )N mm mm⋅  
Carga Muerta 
DC 
Losa Tablero 6289,05 
Protección Lateral -3283,43 
DW Capa Rodadura -4,14 
Carga Viva LL Carga Camión -15940,08 
Tabla 4.16. Momentos flectores parciales en la sección A-A por carga 
muerta y viva 
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Combinación de cargas 1 (Estado Límite de Resistencia): 
( ) ( ) ( )
( )
1,25 0,90 13283,43 6289,05 ,50 4,14
1,00
1,75 1,33 15940,08A A
M
−
 ∗ + ∗ + ∗ −
= ∗  
+ ∗ ∗ −  
−
 
35550,89 35,55u A AM M N mm mm kN m m− −= = − ⋅ = − ⋅
 
 
Si se compara con el momento en el apoyo se encuentra que existe una 
sustancial disminución: 
| | | |B A AM M −>
 
| 58,83 | | 35,55 |kN m m kN m m>− ⋅ − ⋅
 
 
Por tanto, el momento negativo de diseño es igual a: 
35550,89 35,55A AM N mm mm kN m m− = − ⋅ = − ⋅  
 
VI. Diseño de la armadura de refuerzo 
a) Selección del refuerzo 
- Características de los materiales 
Hormigón Armado: 2' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa). 
Acero: 24200fy kg cm= (411,88 MPa). 
- Recubrimientos: 
min 25r mm=  
sup 60r mm= , para otras exposiciones ambientales. 
inf 25r mm= , para losas fundidas en el sitio. 
 
Asumiendo la colocación de varillas de 14mmφ = , se obtienen los 
siguientes valores de altura efectiva ( )d : 
inf
14250 15 25 203
2 2pos sacrificial
d t h r mmφ= − − − = − − − =
 
sup
14250 60 183
2 2neg
d t r mmφ= − − = − − =
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Figura 4.36. Recubrimientos y alturas efectivas 
 
Sin considerar el refuerzo de compresión, el momento resistente se 
determina con la siguiente expresión: 
2n s y
aM A f dφ φ  ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − 
         
(4.40) 
En donde: 
0,85
s y
c
A f
a
f b
⋅
=
⋅ ⋅
       
(4.41) 
Para una aproximación inicial se sustituye 
2
ad − 
   
por el producto por 
( )j d⋅ , tanto el valor aproximado de la armadura requerida para resistir un 
momento n uM Mφ ⋅ =
 
es igual a: 
u
s
y
MA
f j d≈ ⋅ ⋅         (4.42) 
 
Cuando 0,90φ =
 
y 2 2411,88 4110 ,42 80 8Mfy kg c Pa mmm N= == ,  
entonces para secciones ligeramente reforzadas el coeficiente 0,92j = , 
pero si se adopta un cierto margen de seguridad la expresión para la 
armadura puede ser sustituida por: 
330
u
s
MA
d
≈
⋅
        
(4.43) 
 
Esta cantidad resultante, por provenir de una expresión aproximada, debe 
verificarse mediante la comprobación de la cantidad máxima de la 
t=250mm
dneg
dpos
r sup= 60mm
r inf= 25mm
15
m
m
h
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armadura permitida, así como de la capacidad de momento del refuerzo 
colocado. 
 
Hasta el 2005 las Especificaciones AASHTO-LRFD admitían que el valor 
de maxsA  esté limitada por la ductilidad requerida para que la distribución 
de esfuerzos sea rectangular, por tanto las dimensiones de c  y a  son 
respectivamente:  
0,42c d≤ ⋅
        
(4.44) 
10,42a dβ≤ ⋅ ⋅
         
(4.45) 
 
El factor 1 0,85β = , para valores de ' 280cf MPa≤  y para valores 
' 280cf MPa>  el factor 1β  disminuye 0,05 por cada 7 MPa, entonces para 
' 23,54f c MPa=  el valor de 1β  es igual a 0,85. 
Entonces:   0,42 0,85a d≤ ⋅ ⋅
 
0,357a d≤ ⋅
     
(4.46) 
 
El valor de minsA
 
para elementos con armadura no pretensada se 
satisface si: 
'0,03s c
y
A f
b b f
ρ = ≥ ⋅
⋅
       
(4.47) 
min
0,03 'c
s
y
fA b d
f
⋅
= ⋅ ⋅
      
(4.48) 
 
El espaciamiento máximo para el refuerzo principal para losas debe 
satisfacer las siguientes condiciones: 
max 1,50s t≤ ⋅ , y 
max 45s cm≤  
Dónde: 
maxs =  Espaciamiento entre barras. 
t =  Peralte del tablero;
 
t= 250-15= 235mm. 
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max 1,50 235 352,50s mm= ∗ =
 
 
b) Determinación del refuerzo principal positivo sA +  
Se conoce los valores de momento máximo positivo para la combinación 
1 del Estado Límite de Resistencia (tabla 4.15) y la altura efectiva de la 
armadura positiva (fig. 4.36): 
0,4 47280,85 47,28SuM M N mm mm kN m m+ = = ⋅ = ⋅
 
203posd mm=
 
 
- Cálculo de sA + , aplicando la expresión 4.43: 
247280,85 0,706
330 330 203
u
s
MA mm mm
d
+
+
≈ = =
⋅ ⋅
 
 
- Calculo el minsA , aplicando la expresión 4.48: 
2
min
0,03 ' 0,03 23,54 1 203 0,348
411,88
c
s pos
y
fA b d mm mm
f
⋅ ∗
= ⋅ ⋅ = ∗ ∗ =
 
2 2
min 0,706 0,348s sA mm mm A mm mm
+∴ = =>
 
Se coloca: 21 14 @ 200 0,77smm mm A mm mm+∅ ∴ =
 
 
Se verifica la ductilidad y la capacidad de momento para el sA +  colocado: 
1) Ductilidad, se calcula utilizando la expresión 4.41: 
0,77 411,88 15,85
0,85 0,85 23,54 1
s y
c
A f
a mm
f b
⋅ ∗
= = =
⋅ ⋅ ∗ ∗
 
 
Se determina el máximo valor de ductilidad aplicando la ecuación 4.46: 
0,357 0,357 203 72,47a d mm≤ ⋅ = ∗ =
 
Se cumple: 1 72,475,85 mmmm <
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2) Momento resistente, se calcula utilizando la expresión 4.40: 
15,850.90 0,77 411,88 203
2 2n s y
aM A f dφ φ    ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − = ∗ ∗ ∗ −   
   
 
55658,52 55,66nM N mm mm kN m mφ ⋅ = ⋅ = ⋅
 
n uM Mφ +⋅ ≥
 
Se cumple: 55,66 47,28kN m m kN m m⋅ ≥ ⋅
 
tanresistente solici teM M≥
 
 
∴
 
Armadura principal Positiva sA + : 
colocar en la parte inferior de la losa del tablero 
( )21 14 @ 200 0,77smm mm A mm mm+∅ =
 
 
c) Determinación del refuerzo principal negativo sA −  
Con los datos de la tabla 4.16, la figura 4.36 y conocidos el momento 
máximo negativo de diseño (Sección A-A) y la altura efectiva de la 
armadura negativa se procede con el cálculo de refuerzo: 
35550,89 35,55u A AM M N mm mm kN m m− −= = − ⋅ = − ⋅
 
183negd mm=
 
- Cálculo de sA − , aplicando la expresión 4.43: 
235550,89 0,59
330 330 183
u
s
MA mm mm
d
−
−
≈ = =
⋅ ⋅
 
- Calculo el minsA , aplicando la expresión 4.48: 
2
min
0,03 ' 0,03 23,54 1 183 0,313
411,88
c
s pos
y
fA b d mm mm
f
⋅ ∗
= ⋅ ⋅ = ∗ ∗ =
 
2 2
min 0,607 0,313s sA mm mm A mm mm
−∴ = =>
 
Se coloca: 21 14 @ 250 0,616smm mm A mm mm−∅ ∴ =
 
- 217 - 
 
Se verifica la ductilidad y la capacidad de momento para el sA −  colocado: 
1) Ductilidad, se calcula utilizando la expresión 4.41: 
0,616 411,88 12,68
0,85 0,85 23,54 1
s y
c
A f
a mm
f b
⋅ ∗
= = =
⋅ ⋅ ∗ ∗
 
 
Se determina el máximo valor de ductilidad aplicando la ecuación 
4.46: 
0,357 0,357 183 65,33a d mm≤ ⋅ = ∗ =
 
Se cumple: 1 ,332,68 65 mmmm <
 
 
2) Momento resistente, se calcula utilizando la expresión 4.40: 
12,680.90 0,616 411,88 183
2 2n s y
aM A f dφ φ    ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − = ∗ ∗ ∗ −   
   
 
40323,46 40,32nM N mm mm kN m mφ ⋅ = − ⋅ = − ⋅
 
| | | |n uM Mφ −∴ ⋅ ≥
 
Se cumple: | 40,32 | | 32,20 |kN m m kN m m− ⋅ ≥ − ⋅
 
tanresistente solici teM M≥
 
∴
 
Armadura principal Negativa sA − : 
colocar en la parte superior de la losa del tablero 
( )21 14 @ 250 0,616smm mm A mm mm−∅ =
 
 
d) Determinación de la armadura secundaria 
d.1) Armadura de distribución ASD 
La armadura de distribución se coloca en la parte inferior de la losa 
perpendicularmente al refuerzo principal requerido. 
 
Como en nuestro caso de trata de un tablero con refuerzo principal 
perpendicular al tráfico, el refuerzo de distribución es un porcentaje de la 
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armadura principal requerida y se lo coloca paralelo al tráfico, se aplica la 
ecuación 3.46 para calcular este porcentaje. 
3840% 67%
S
= ≤  
Dónde: 
2200efectivaS S mm= = ; Longitud efectiva  (fig. 4.26) 
Entonces:   3840% 81,87 67%
2200
= = ≤
 
% 67%utilizar∴ =
 
Se calcula la armadura de distribución aplicando la fórmula 3.44. 
( )%SD s requeridaA A += ⋅  
20,67 0,706 0,47SDA mm mm= ∗ =  
∴
 
Armadura de Distribución ASD: 
colocar en la parte inferior de la losa del tablero 
perpendicularmente a la armadura principal 
( )21 14 @300 0,513SDmm mm A mm mm∅ =  
 
d.2) Armadura por contracción del Hormigón Armado y 
Variación de Temperatura Ambiental (AST) 
Este refuerzo por temperatura (AST min) se debe colocar en cada dirección 
en la cara expuesta del tablero cumpliendo con las siguientes 
condiciones: 
1) ( )
0,75
2ST y
b tA
b t f
⋅ ⋅≥
⋅ + ⋅
     
(4.49) 
2) 2 20,233 1,27STmm mm A mm mm≤ ≤  
 
Por consiguiente para nuestro caso:  
1b mm= ;  Se calcula para el ancho de 1mm; 
250t mm= ;  Espesor total de la losa; 
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Entonces, aplicando la fórmula 4.49: 
( ) ( )
0,75 0,75 1 250
2 2 1 250 411,88ST y
b tA
b t f
⋅ ⋅ ∗ ∗≥ =
⋅ + ⋅ ∗ + ⋅
 
20,000907STA mm mm=  
Como minST STA A< , se adopta un valor de la armadura igual a: 
2
min 0,233ST STA A mm mm= =  
Se debe tener en cuenta que el espaciamiento máximo: 
- max
3 3 250 750s t mm= ⋅ = ∗ =
 
- max
45s cm≤
 
max 45s cm∴ ≤  
∴
 
Armadura por Variación de Temperatura Ambiental AST: 
colocar en la parte superior de la losa del tablero 
perpendicularmente a la armadura principal (negativa) 
( )21 10 @300 0,262STmm mm A mm mm∅ =  
 
VII. Control de la fisuración – Estado Límite de Servicio 
El aparecimiento de grietas en las estructuras de hormigón armado se 
analiza para la Combinación de Cargas 1 del Estado Límite de Servicio. 
La fisuración se controla estableciendo como límite en la armadura bajo 
cargas de servicio (fS) un esfuerzo de tensión admisible (fsa) y si el 
esfuerzo en la sección transversal excede el 80 % del módulo de ruptura 
(fc>0,8fr). 
 
a) Verificación del sA +
 
para la combinación de carga 1 del Estado 
Limite de Servicio 
Se analiza la máxima solicitación en el acero  por Momento positivo (que 
se produce en el primer vano interior del tablero a la distancia igual a 
0,4·S). Para esta combinación los coeficientes de modificación y de carga 
son: 
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1,0 1,0 1,0 1,0D R Iη η η η= ∗ ∗ = ∗ ∗ =
 
1,0DC DWγ γ= =
 
1,0LLγ =
 
 
La expresión para la combinación de cargas en análisis es la siguiente: 
1 1,0 1,0 1,0 1,0 1 100S i i i
IMU Q DC DW LLη γ
−
  
= ⋅ ⋅ = × × + × + × +  
  
∑
 
(4.50) 
 
Por tanto el momento para el análisis de los esfuerzos de tracción en el 
refuerzo es: 
0,4 1,0 1,0 1,0 1,0 1 100S DC DW LL
IMM M M M+   = × × + × + × × +  
  
 
 
max 0,4 1,33S DC DW LLM M M M M
+ +∴ = = + + ×
  
(4.51) 
 
Reemplazando los valores de los momentos parciales obtenidos en la 
Sección 0,4·S  (tabla 4.14): 
( ) ( ) ( )max 0,4 476,60 1881,02 419,51 1,33 20515,04SM M+ += = − + + ×  
max 0,4 26300,10 26,30SM M N mm mm kN m m
+ +
= = ⋅ = ⋅  
 
Se verifica la relación entre el  esfuerzo de compresión del hormigón y el 
esfuerzo de rotura, dada por la siguiente expresión: 
0,8c rf f> ⋅
     
(4.52) 
- Si la desigualdad se cumple , entonces el elemento de hormigón 
armado SE FISURA, 
- si la desigualdad NO se cumple, entonces el elemento de hormigón 
armado NO SE FISURA 
 
El esfuerzo de compresión (fc) es igual a: 
max
2
6
c
Mf
b h
+
⋅
=
⋅
     
(4.53) 
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Dónde: 
1,0b mm=  Longitud de tramo efectiva (mm); 
250 15 235sacrificialh t h mm= − = − = , (Ver figura 4.26); 
max 26300,10M N mm mm+ = ⋅  
Entonces:  ( )2
6 26300,10 2,86 2,86
1 235c
f Pa mm MPa m∗= = =
∗
 
 
El esfuerzo de rotura: 
( )0,8 0,8 0,63 'r cf f⋅ = ∗ ∗
    
(4.54) 
( )0,8 0,8 0,63 23,54 2,45rf MPa⋅ = ∗ ∗ =  
Si se compara los valores del esfuerzo de compresión y el 80 % del 
esfuerzo de rotura: 
2,86 2,45MPa m MPa m>  
Se encuentra que 0,8c rf f> ⋅  se cumple 
∴
 
La sección transversal se fisura 
 
Esto significa que se requiere: 
 Verificar el espaciamiento máximo de la armadura principal 
positiva (inferior) 
El espaciamiento (s) adoptado debe ser: 
123000 2e c
s s
s d
f
γβ≤ × − ⋅⋅
   
(4.55) 
 
Para el caso del diseño se tienen los siguientes datos: 
cd =
 
Espesor del hormigón desde la fibra extrema en tensión al 
centro de la varilla. 
inf 2
v
cd r
φ
= +
     
(4.56)
 
min
1425 32 50
2c
d mm r mm= + = ≤ =
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h =
 
Espesor o altura promedio del elemento
 
250 15 235sacrificialh t h mm= − = − = ; (fig. 4.36) 
sβ =
 
Relación ancho grieta en cara en tensión y ancho de grieta a 
nivel del refuerzo. 
( )1 0,7
c
s
c
d
h d
β = +
× −         
(4.57) 
( )
321 1,23
0,7 235 32s
β = + =
× −
 
sf =
 
Esfuerzo de servicio 
0,60s yf f= ⋅
         
(4.58) 
0,60 411,88 247,13sf MPa= ∗ =  
0,75eγ =
 
(Exposición Clase 2 = superficies de apariencia 
cuidada y control de la aparición de la corrosión). 
200s mm=
 
Separación adoptada para las varillas de la armadura 
positiva sA +
 
 
Reemplazando estos valores, se obtiene un espaciamiento de: 
123000 1,75 2 32 240,68
1,23 247,13
s mm≤ × − ∗ =
∗
 
 
De la comparación entre el valor adoptado para la separación de las 
varillas y el máximo, se encuentra que: 
max20 240,680adoptados mm s mm== <
 
∴
 
Se cumple 
 
 verificar del valor del esfuerzo de servicio fS  al que estaría 
sometida la armadura considerando la sección fisurada 
En primer lugar se determina la ubicación del eje neutro (e.n.) de la 
sección transversal transformada (sección rectangular), se asume que la 
zona comprimida del hormigón  se halla en la parte superior por encima 
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de la armadura negativa (fig. 4.37) y luego se procede a calcular el 
esfuerzo de trabajo del acero positivo en la sección fisurada (factor de 
inercia de la sección transformada fisurada). 
 
Figura 4.37. Ubicación del Eje Neutro para la verificación del sA +  
 
Para 23,54cf MPa=
 
224,8 24,8Ec kN mm MPa= =
 
2200 200Es kN mm MPa= =
 
La relación entre los módulos de elasticidad: 
Es
n entero
Ec
 
=  
      
(4.59) 
200 8
24,8
n entero  = = 
   
Para la sección transformada (fig. 4.37): 
. .
0e nM =∑
 
( ) ( )'2 s s pos
xb x n A d x n A d x− + ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ − 
   
( ) ( )21 0,5 8 0.616 52 8 0,77 203x x x∗ ∗ = ∗ ∗ − + ∗ ∗ −
 
2 22,17 3012,26 0x x+ − =
 
44,91 ' 52x mm d mm=<=
 
x
y
d 
po
s 
=
 
20
3m
m
23
5m
m
b As (+) = 0,77 mm2/mm
As (-) = 0,616 mm2/mm
r 
in
f +
 
Ø
/2
=
 
32
m
m
r 
su
p 
=
 
60
m
m
d 
' 
=
 
53
m
m
15
m
m
e.n.
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∴
 
El e.n. esta sobre la armadura principal negativa (fig. 4.37) 
 
El esfuerzo de trabajo en la sección fisurada transformada es función de 
la respectiva inercia: 
max
s
cr
M yf n
I
+ ⋅
= ⋅  
      
(4.60) 
 
Se calcula el Factor de Inercia de la sección transformada fisurada: 
( ) ( )3 22'3cr s s pos
b xI n A d x n A d x− +⋅= + ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ −
  
(4.61) 
( ) ( )3 2 21 44,91 8 0,616 52 44,91 8 0,77 203 44,913crI
∗
= + ∗ ∗ − + ∗ ∗ −
 
4184332,27crI mm mm=
 
 
Por tanto el esfuerzo de tensión en el acero inferior ( )sA +  se determina 
mediante la expresión 4.60: 
( )max 26300,10 203 44,918 180,45
184332,27s cr
M yf n MPa
I
+  ∗ − ⋅
= ⋅ = ∗ =   
     
 
Con este nuevo valor de
 
sf  se calcula el valor del espaciamiento máximo 
(expresión 4.55):
 
123000 1230002 0,75 2 32 353,26
1,23 180,45e cs s
s d mm
f
γβ≤ × − ⋅ = × − ∗ =⋅ ∗  
 
De la comparación entre el valor adoptado para la separación de las 
varillas y el máximo, se encuentra que: 
max20 353,260adoptados mm s mm== <
 
 
Por tanto, se ratifica que la Armadura principal Positiva sA + , a colocarse 
en la parte inferior de la losa del tablero es 1 14 @200mm mm∅
( )20,77sA mm mm+ = . 
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b) Verificación del sA −
 
para la combinación de carga 1 del Estado 
Limite de Servicio 
Se aplica un procedimiento similar al de la verificación de la armadura 
negativa, pero con la solicitación del momento negativo determinado en la 
sección correspondiente a la cara interna de la viga externa ( )A AM − , para 
la combinación de cargas 1 del estado límite de servicio con los valores 
de los coeficientes de modificación ( )1η = , de carga
 
( )1γ =  y de impacto 
( )33%
 
respectivos (expresión 4.50). 
1 1,0 1,0 1,0 1,0 1 100S i i i
IMU Q DC DW LLη γ
−
  
= ⋅ ⋅ = × × + × + × +  
  
∑
 
max 1,33A A DC DW LLM M M M M− − −= = + + ×
   
(4.62) 
 
En la expresión 4.62 se reemplazan los valores de los momentos flectores 
parciales por carga muerta (DC  y DW) y por carga viva (LL) de la tabla 
4.16 obtenidos en la sección A-A: 
( ) ( ) ( )max 6289,05 3283,43 4,14 1,33 15940,08A AM M− − −= = − + − + × −  
max 18198,83 18,20A AM M N mm mm kN m m− − −= = − ⋅ = − ⋅
 
 
 
Figura 4.38. Ubicación del Eje Neutro para la verificación del sA −  
x
y
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su
p 
-
 
h 
sa
cr
if 
+
 
Ø
/2
=
 
52
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n
e
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=
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' 
=
 
32
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m
b As (+) = 0,77 mm2/mm
As (-) = 0,616 mm2/mm
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Para determinar el factor de inercia de la sección transformada fisurada se 
ubica el respectivo eje neutro (e.n.), suponiendo que se halla sobre la 
posición del sA +  (fig. 4.38): 
. .
0e nM =∑
 
( ) ( ) ( )1 '2 s s neg
xb x n A x d n A d x+ − ⋅ ⋅ + − ⋅ ⋅ − = ⋅ ⋅ − 
   
( ) ( ) ( )21 0,5 8 1 0,77 32 8 0.616 183x x x∗ ∗ + − ∗ ∗ − = ∗ ∗ −
 
2 20,62 2147,74 0x x+ − =
 
37,16 ' 32x mm d mm=>=
 
∴
 
El e.n. esta sobre la armadura principal positiva (fig. 4.38) 
 
El factor de inercia de la sección transformada fisurada: 
( ) ( ) ( )3 221 '3cr s s neg
b xI n A x d n A d x+ −⋅= + − ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ −
  
(4.63) 
( ) ( ) ( )3 2 21 37,16 8 1 0,77 37,16 32 8 0,616 183 37,163crI
∗
= + − ∗ ∗ − + ∗ ∗ −
 
4122020,74crI mm mm=
 
 
Por consiguiente el esfuerzo de tensión en el acero superior sA −  es: 
A A
s
cr
M yf n
I
−
−
 ⋅
= ⋅  
 
          
(4.64) 
( )18198,83 183 37,168 174,01
122020,27s
f MPa
 ∗ −
= ∗ = 
 
 
 
El espesor del hormigón desde la fibra extrema en tensión al centro de la 
varilla ( )cd
 
es: 
sup 2
v
c sacrificiald r h
φ
= − +
    
(4.65)
 
min
1460 15 52 50
2c
d mm r mm= − + =>=
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Como min52 50cd mm r mm=>= , por lo tanto se adopta: 
50cd mm=
 
235 ;h mm=
 
Espesor o altura promedio del elemento (fig. 4.36) 
 
La relación ancho grieta en cara en tensión y ancho de grieta a nivel del 
refuerzo se calcula con la expresión 4.57. 
( ) ( )
501 1 1,39
0,7 0,7 235 50
c
s
c
d
h d
β = + = + =
× − × −
 
 
Reemplazando estos valores en la ecuación 4.55, se obtiene un 
espaciamiento de: 
123000 1230002 0,75 2 50 282,48
1,39 174,01e cs s
s d mm
f
γβ≤ × − ⋅ = × − ∗ =⋅ ∗  
max 282,48s mm∴ =  
 
De la comparación entre el valor adoptado para la separación de las 
varillas y el máximo, se encuentra que: 
max25 282,480adoptados mm s mm== <
 
 
Por tanto, se ratifica que la Armadura principal Negativa sA − , a colocarse 
en la parte superior de la losa del tablero es 1 14 @250mm mm∅
( )20,616sA mm mm− = . 
 
VIII. Armado del tablero: Vanos internos 
Como se trata de un tablero sobre múltiples vigas no se requiere 
investigar el Estado Límite de Fatiga, por tanto los resultados obtenidos, 
hasta el momento, ya permiten proceder al armado de los vanos internos 
del tablero, que está constituido por cuatro capas de armadura distribuida 
uniformemente de la siguiente forma: 
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COLOCAR: 
• en la parte superior de la losa del tablero 
: 1 14 @ 250sA mm mm− ∅
 
(perpendicular al trafico) 
:1 10 @300STA mm mm∅  (paralela al trafico) 
Los extremos terminar en ganchos estándar a 180° 
• en la parte inferior de la losa del tablero 
: 1 14 @ 200sA mm mm+ ∅
 
(perpendicular al trafico) 
:1 14 @300SDA mm mm∅  (paralela al trafico) 
Los extremos terminar en ganchos estándar a 90° 
 
 
Figura 4.39. Armado de los vanos interiores del tablero 
 
Como el voladizo del tablero de la sección transversal debe resistir los 
posibles impactos de los vehículos sobre las protecciones laterales, la 
armadura de este voladizo requiere cumplir con requerimientos 
especiales, razón por la cual su análisis se efectúa por  separado. 
 
IX. Comprobación de la resistencia del voladizo 
Se verifica si es suficiente prolongar el sA −  de la zona interior del tablero 
al voladizo para resistir las solicitaciones provenientes del choque de los 
vehículos contra la protección lateral o si es necesario añadir armadura 
2600mm
1Ø14mm@250mm1Ø10mm@300mm
400mm 400mm
t=
 
25
0m
m
2200mm
1Ø14mm@200mm1Ø14mm@300mm
r 
=
 
25
m
m
r 
=
 
60
m
m
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adicional con ese objetivo. Para ello se requiere analizar los siguientes 
aspectos: 
• Se requiere analizar dos estados límite: 
- La Combinación de Cargas 1 del Estado Límite de 
Resistencia. 
- La Combinación de Cargas 2 del Estado Límite de Extremo 
Evento. 
En el Estado Límite de Resistencia se consideran las fuerzas 
verticales a gravedad, mientras en el de Evento Extremo se 
consideran las cargas horizontales causadas por el choque de los 
vehículos contra la protección lateral; en la mayoría de los casos, 
éste último estado límite controla el diseño del voladizo del 
tablero. 
• El análisis se realiza en la sección crítica (Sección Z-Z, fig. 4.40), 
que coincide con la cara externa de la viga externa, que hace de 
apoyo del voladizo y en donde se va a presentar el posible 
desgarro del tablero por efecto de la rotura de la protección lateral. 
• Las cargas a considerar son: 
- Carga muerta: 
o peso propio de la losa del voladizo ( )DCw , 
o peso propio de la capa de rodadura ( )DWw , 
o peso propio de la protección lateral ( )bP ; 
- Carga viva: 
o Carga de rueda en posición de máxima excentricidad 
normal ( )LLP . 
 
a) Estado Limite de Resistencia – Combinación de cargas 1 
Se verifica que: Z Z A AM M− −− −≤  
- Si se cumple, entonces es suficiente prolongar el sA −
 
principal de 
la zona interior del tablero hacia el voladizo, 
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- Si no se cumple, entonces se añadir sA −
 
adicional al de la zona 
interior en el voladizo. 
 
Figura 4.40. Cargas y Sección de análisis para el diseño del voladizo 
 
Como paso inicial se determinan los momentos parciales de cada una de 
las cargas solicitantes en la sección crítica (Sección Z-Z, fig. 4.40): 
- Carga muerta de la losa del tablero (D) 
( )22
2
V
D D
L b
M w
−
= − ⋅
   
(4.66) 
( )23 1100 400 25,88 10 2383,00
2D
M N mm mm−
−
= − × ∗ = − ⋅
 
- Carga muerta de la protección lateral (D) 
( )2b b V CGM P L b d= − ⋅ − −
      
(4.67) 
( )3,98 1100 400 2 191,50 2821,01bM N mm mm= − ∗ − − = − ⋅
 
- Carga muerta de la capa de rodadura (DW) 
( )21 22DW DW V pM w L a b= − ⋅ ⋅ − −      (4.68) 
Lv= 1100mm
Pb PLL
Z
MZ-Z
wDW
Eje viga
450mm
300mm
400mm
1300mm
d CG =191,50mm
bp=350mm
wD
200mm200mm
250mm
Z
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( )231 1,10 10 1100 450 400 2 310,29
2DW
M N mm mm−= − ∗ ∗ ∗ − − = − ⋅
 
- Carga viva (LL) 
Considerando: m= 1,20 (1 vía cargada) 
R
LL
V
PP m
E
 
= ⋅  
 
       
(4.69) 
725001,20 60,77
1432LL
P N mm = ∗ = 
 
 
( )300 2LL LL V pM P L a b= − ⋅ − − −
      
(4.70) 
( )60,77 1100 450 300 200 9115,99LLM N mm mm= − ∗ − − − = − ⋅
 
Tipo Carga Nomenclatura AASHTO Componente 
M Z-Z 
( )N mm mm⋅  
Carga Muerta 
DC 
Losa Tablero -2383,00 
Protección Lateral -2821,01 
DW Capa Rodadura -310,29 
Carga Viva LL Carga Camión -9115,99 
Tabla 4.17. Momentos flectores parciales en la sección Z-Z por carga 
muerta y carga viva 
 
En la expresión de la combinación de cargas 1 del Estado Límite de 
Resistencia (expresión 4.33): 
( )1,75i i i P PU Q DC DW LL IMη γ η γ η γ η = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ∑  
 
Reemplazando los valores de los momentos y los valores de los 
coeficientes determinados para los valores de carga máxima: 
- Coeficiente de modificación de carga: 
0,95Dη = , factor de ductilidad, adoptado para componentes y 
conexiones con medidas adicionales de ductilidad. 
1,05Rη = , factor de redundancia, adoptado para elementos no 
redundantes. 
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1,05Iη = , factor de importancia, adoptado para puentes 
importantes. 
Se aplica la expresiones 3.27 para el cálculo de η
 
1,05 0,95 1,05 1,05 0,95D R Iη η η η= = ∗ ∗ = ∗ ∗ ≥  Para cargas con iγ
 
máximos. 
 
- Coeficiente de modificación de carga (tabla 3.15): 
1,25pγ = , (Máximo) para efectos de carga muerta (DC) de la 
protección lateral, y de la losa del tablero. 
1,50pγ = , para efectos por carga muerta (DW) de la capa de 
rodadura. 
1,75pγ = , para los efectos de la carga viva (LL) e impacto (IM). 
 
- Factor de impacto:  33%IM =  
 
Reemplazando los valores de la tabla 4.17 y se determina el momento 
máximo negativo solicitante en la sección Z-Z: 
( ) ( )
( )
1,25 2383,00 2821,01 1,50 310,29
1,05
1,75 1,33 9115,99Z Z
M
−
 ∗ − − + ∗ −
= ∗  
+ ∗ ∗ −    
29523,32 29,52Z ZM N mm mm kN m m− = − ⋅ = − ⋅  
 
Este valor calculado se compara con el maxM −  de diseño: 
29523,32 18198,83Z Z A AM N mm mm M N mm mm− −>= − ⋅ = − ⋅
 
 
∴
 
No es suficiente con prolongar el sA −
 
de la zona interior del tablero 
hacia el voladizo, se debe colocar refuerzo adicional 
(Verificar para la combinación de carga 1 del Estado Limite de Servicio) 
 
Se prolonga
 
el sA −
 
de la zona interior del tablero hacia el voladizo y se 
adopta colocar una varilla adicional de 10mm, sin modificar la separación 
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entre varillas s= 250 mm, entonces sube la cantidad de armadura 
colocada 20,93sA mm mm− = , y se procede a verificar con 
29,52Z ZM kN m m− = − ⋅
 
cómo momento de diseño, por el procedimiento 
establecido según la Combinación de Cargas 1 del Estado Límite de 
Servicio (numeral 4.3.1-VI–b, del presente trabajo de graduación), 
obteniendo los siguientes resultados:
 
- Ubicación e.n.: 44,02x mm=
 
 
- Factor de inercia de la sección fisurada transformada: 
4172905,03crI mm mm=  
- Esfuerzo de trabajo en el acero: 189,84sf MPa=  
- Espaciamiento máximo: max 250,58s mm=  
 
Con lo cual se verifica que: 
max25 250,580adoptados mm s mm== <  
 
VOLADIZO: 
∴
 
Adicional a la Armadura principal Negativa sA − : 
colocar en la parte superior del voladizo 
( )21 10 @ 250 0,314smm mm A mm mm−∅ =  
 
b) Estado Limite de Evento Extremo – Combinación 2 
Las fuerzas, que se transmiten al voladizo del tablero, debido al choque 
de los vehículos contra la protección lateral vehicular se determinan a 
través del análisis de resistencia de la protección lateral. 
 
Como se anotó, al inicio, en este puente se ha previsto la instalación de 
una protección vehicular lateral tipo abierta provista de postes y vallas 
vehiculares de hormigón armado, el momento por mm lineal de voladizo 
( )dM
 
pueden calcularse aplicando la ecuación 3.59: 
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post
d
b
M
M
W D
=
+
 
Dónde:  
22520000postM N mm mm= − ⋅
 
(Valor adoptado). 
 
Figura 4.41. Protección lateral vehicular abierta 
 
Entonces: 
22520000 45040,00
250 250d
M N mm mm−= = − ⋅
+
 
 
Se calcula el Momento para la Combinación 2 del Estado Límite de 
Evento Extremo con la expresión: 
[ ]2 1,75n i i i EE P P dM Q U DC DW Mφ η γ η γ η γ η−⋅ = ⋅ ⋅ = = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅∑
 
(4.71) 
 
- Coeficiente de modificación de carga: 
1,00Dη = , factor de ductilidad, adoptado para diseños y 
detalles convencionales. 
1,00Rη = , factor de redundancia, adoptado para niveles 
convencionales de redundancia. 
I no existeη = , 
D=
Borde de la viga
longitudinal
Poste
Valla vehicular
Wb= 250mm
250mm
Borde de
bordillo
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Se aplica la expresión 3.27 para el cálculo de η
 
1,00 1 1 1 0,95D R Iη η η η= = ∗ ∗ = ∗ ∗ ≥  Para cargas con iγ
 
máximos. 
 
- Coeficiente de modificación de carga (tabla 3.15): 
1,25pγ = , (Máximo) para efectos de carga muerta (DC) 
de la protección lateral, y de la losa del tablero. 
1,50pγ = , para efectos por carga muerta (DW) de la capa 
de rodadura. 
1,75pγ = , para los efectos de la carga viva (LL) e impacto 
(IM). 
 
- Coeficiente de modificación de carga [7]: 1,00φ =  
 
En donde reemplazando los momentos calculados para la sección Z-Z 
(Tabla 4.17), el momento debido al choque de los vehículos y los 
coeficientes respectivos: 
[ ]1,00 1,25 1,50 1,75u DC DW dM M M M= ⋅ + ⋅ + ⋅
 
( ) ( ) ( )1,00 1,25 2383,00 2821,01 1,50 310,29 1,75 45040,00uM  = ∗ ∗ − − + ∗ − + ∗ − 
52010,44 52,01uM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅
 
 
c) Verificación del Refuerzo adicional en el voladizo 
Como | 52,01 | | 29,52 |u Z ZM kN m m M kN m m−= − ⋅ = − ⋅> , es necesario 
verificar si el acero adicional al sA − ,  que se calculó anteriormente es 
suficiente o si resulta necesario añadir más refuerzo al, y se debe verificar 
que el Momento Solicitante ( )uM  sea menor que el Momento Resistente 
Reducido por la tensión axial.
 
tansolici te resistente reducidoM M≤
 
 
Como se añade una varilla 10v mmφ =  a la varilla  14 @250v mm mmφ =
de la parte superior del tablero, la armadura negativa total es:  
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278,54 153,94 0,93
250s
A mm mm+= =
 
 
Entonces el momento resistente lo se calcula aplicando la ecuación 4.40: 
2n s y
aM A f dφ φ  ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − 
 
 
Dónde:  
1,00φ =
 
Factor de resistencia para el estado límite de evento 
extremo [7]. 
183negd d mm= =
 
Altura efectiva (fig. 4.36). 
  
El factor “a” se calcula con la expresión 4.41: 
0,93 411,88 19,15
0,85 0,85 23,54 1
s y
c
A f
a mm
f b
⋅ ∗
= = =
⋅ ⋅ ∗ ∗
 
Entonces:  19,151 0,93 411,88 183
2n
Mφ  ⋅ = ∗ ∗ ∗ − 
 
 
66424,30 66,42nM N mm mm kN m mφ ⋅ = ⋅ = ⋅  
 
El momento resistente se reduce por la acción de la tensión axial por mm 
lineal de tablero ( )T  que puede ser calculada con la expresión 3.60
 
p
b
P
T
W D
=
+  
Dónde:  
27570,79pP N=
 
(Valor adoptado). 
250bW mm=
 
(fig. 4.41). 
250D mm=
  
(fig. 4.41). 
 
Entonces:  27570,79 55,14 55,14
250 250
T N mm kN m= = =
+
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Para elementos de hormigón armado bajo la acción combinada de carga 
axial y flexión se cumple: 
1,0u u
n n
P M
P Mφ φ+ ≤⋅ ⋅      (4.72) 
 
Como el diseño debe conseguir que: 
tansolici te resistente reducidoM M≤  
1 uu n
n
PM M
P
φ φ
 
≤ ⋅ ⋅ − 
⋅ 
 
   (4.73) 
Dónde:   55,14uP T kN m= =  
n s total yP A fφ φ⋅ = ⋅ ⋅
    
(4.74) 
 
Si se considera que el área total de refuerzo longitudinal en el voladizo del 
tablero s totalA  es la suma del área de la armadura superior y la armadura 
inferior:  
( )sup 1 10 1 14 @ 250s v vA mm mm mmφ φ= +  
inf 1 14 @ 200s vA mm mmφ=  
sup infs total s sA A A= +  
278,54 153,94 153,94 1,70
250 200s total
A mm mm+∴ = + =
 
1,0 1,70 411,88 700,03n s total yP A f N mmφ φ∴ ⋅ = ⋅ ⋅ = ∗ ∗ =  
 
Reemplazando los valores respectivos en la ecuación 4.73, se obtiene el 
Momento Resistente Reducido: 
55,141 66,42 1 61,19
700,03
u
u n
n
PM M kN m m
P
φ φ
   ≤ ⋅ ⋅ − = ∗ − = − ⋅   
⋅   
 
 
Como para el estado límite de Evento Extremo-2 el momento solicitante 
es: 
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52010,44 52,01uM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅  
 
Se cumple que el valor del momento solicitante ( )uM  es menor que el 
Momento Resistente Reducido: 
tansolici te resistente reducidoM M≤  
52,01 61,19kN m m kN m m∴ ⋅ ≤ ⋅
 
 
Por consiguiente se acepta en el voladizo, la adición al sA − , que se 
prolonga desde el vano interior del tablero de: 
1 10 @250mm mm∅  en la parte superior 
 
Figura 4.42. Armadura total del voladizo del tablero 
 
Como se trata de una protección lateral abierta conformada de postes y 
vallas vehiculares de hormigón armado se debe verificar la resistencia del 
tablero al punzonamiento. 
 
En nuestro caso se tiene con un bordillo continúo el mismo que 
redistribuye las cargas a lo largo de la longitud del puente no es necesario 
verificar la resistencia del tablero al punzonamiento. Si los postes 
estuvieran asentados sobre placas de acero entonces si se debe realizar 
esta verificación al punzonamiento obligatoriamente. 
As (-)
1
3 As (+) minimo
As adicional
1Ø14mm@250mm
1Ø10mm@250mm
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d) Longitud de desarrollo para gancho estándar de la armadura 
principal superior del voladizo 
El refuerzo colocado en la parte superior del voladizo resiste directamente 
al momento de choque 45,04dM kN m m= − ⋅  del voladizo que se 
transmite a la parte inferior de la protección lateral, por consiguiente es 
necesaria la provisión de un gancho estándar a 180°. Estos ganchos a su 
vez deben cumplir con los requisitos de la longitud de desarrollo 
1 2dh hbl l f f= × ×
    
(4.75) 
 
En nuestro caso los factores de modificación adquieren los siguientes 
valores: 
1 0,7f = =
 
Factor de modificación para gancho de 90° garantiza un 
recubrimiento adecuado, 
2 0,2f = =  Para el caso de armadura recubierta con resina epóxica, 
 
Para varillas en tensión de 420yf MPa≤
 
y diámetro 14y mmφ = ,  los 
ganchos estándar deben tener una longitud básica de desarrollo ( )hbl
 
igual a [1]: 
'
100 v
hb
c
l
f
φ⋅
=
     
(4.76) 
100 14 288,58
23,54hb
l mm∗= =  
Se aplica una relación entre el sA  requerido y el sA  colocado, para 
determinar la longitud de desarrollo ( )dhl
 
requerida para el sA −
 
total 
colocado, de la siguiente manera: 
1
s requerido u requerido CT
s colocado n provisto u
n
n
A M M momento por choque
A M momento resistente reducidoPM
P
φ φ φ
≈ = =
⋅  
⋅ ⋅ − 
⋅ 
 
1 2
1
d
dh hb
u
n
n
Ml l f f
PM
P
φ φ
∴ = × × ×
 
⋅ ⋅ − 
⋅ 
  
(4.77)
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45040,00288,58 0,70 1,20 178,42
61192,02dh
l mm= × × × =  
 
A su vez es necesario verificar la longitud de desarrollo disponible para el 
gancho en el voladizo, la cual se determina considerando como sección 
crítica de arranque de la armadura de la protección lateral (fig. 4.43) 
cuando se produce el choque en la parte superior de la protección lateral: 
2
v anclaje
dh disponible vl S
φφ −= + +
    
(4.78) 
1414 162 183
2dh disponible
l mm= + + =  
183 178dh disponible dh requeridal mm l mm>= =
 
∴Se adopta un gancho de 180 mm para la armadura principal superior 
 
Figura 4.43. Longitud de desarrollo del gancho a 180° del extremo de la 
armadura principal superior del voladizo 
 
e) Longitud de la varilla adiciona en la parte superior del voladizo 
del tablero 
Las varillas de 10y mmφ =
 
que se adicionan a la armadura principal 
superior del tablero en el voladizo, se deben extender más allá del eje de 
la viga externa hacia el interior del tablero.  
As (-) superior
Diametro= 14mm
162mm
183mm
178mm
(requerido)
(disponible)
- 241 - 
 
Por tanto se necesita determinar la distancia teórica  en la cual ya no es 
necesaria la varilla adicional, esta distancia (X) corresponde a la sección 
en donde el momento por carga muerta ( )CMM  más el momento 
provocado por las fuerzas del choque ( )dM  es igual al momento negativo 
resistente de diseño, para el cual se determinó la armadura principal 
negativa ( )1 14 @ 250mm mm∅ : 
Distancia teórica X para:  CM d A AM M M −−+ =  
 
Para ello es necesario determinar el momento resistente para cubrir las 
solicitaciones del Estado Límite de Evento Extremo ( )1,00φ = ; se parte 
del valor del momento resistente calculado al verificar la armadura 
negativa en el tablero (Sección A-A de la viga externa) según el Estado 
Límite de Resistencia para el cual el coeficiente 0,90φ = : 
Entonces:  0,9 35550,89n nM M N mm mmφ ⋅ = × = − ⋅
 
35550,89 39500,98
0,90n
M N mm mm−∴ = = − ⋅  
 
Y para el estado límite de Evento Extremo en donde 1,00φ = , entonces el  
momento resistente adquiere el valor de: 
( )1,00 39500,98 39500,98nM N mm mmφ ⋅ = × − = − ⋅
 
Con los valores de las cargas unitarias determinadas: 
- Protección lateral: 3,98bP N mm= , carga ubicada a 191,50 mm del 
borde exterior (en el centro de masas) 
- Losa del voladizo: 35,88 10 ,Dw N mm−= ×  carga distribuida. 
- Capa de rodadura: 31,10 10 ,DWw N mm−= ×
 
carga distribuida desde 
el borde interno de la protección lateral. 
 
Se determinan los siguientes momentos parciales por carga muerta de 
cada elemento colaborante del voladizo con respecto al eje B de la viga 
exterior (tabla 4.14; fig. 35): 
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Protección lateral: 3,98 908,50 3617,34PbM N mm mm= − × = − ⋅  
Losa voladizo: 
2
3 11005,88 10 3559,80 ,
2D
M N mm mm−= − × ∗ = − ⋅  
Capa rodadura: 
2
3 6501,10 10 233,03 ,
2DW
M N mm mm−= − × ∗ = − ⋅  
El momento total por carga muerta del voladizo es igual a la suma de los 
momentos parciales: 
3617,34 3559,80 233,06 7410,20CM Pb D DWM M N mm mm+ += = − − − = − ⋅
 
Las reacciones a la carga muerta en el eje de la viga externa (tabla 4.14) 
debido al peso propio de la protección lateral, de la losa del voladizo, de la 
losa del tramo interno del tablero, y de la capa de rodadura son 
respectivamente. 
5,65BR N mm=  (Protección lateral), 
14,23DR N mm=  (Losa del voladizo), 
1,97DWR N mm=  (Capa de rodadura), 
El momento total de las cargas del peso propio del voladizo con respecto 
al eje de la viga externa (eje B) y el efecto del choque vehicular: 
7410,20 45040,00 52450,20CM dM M N mm mm+ = − − = − ⋅  
 
Figura 4.44. Carga muerta por unidad de longitud de voladizo 
Lv= 1100mm
Pb
MPb+MD+MDW+....
Rb+RD+RDW+....
wDW
Eje viga
ap=450mm
dCG=191,50mm
wD
Pp
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Se asume, mayorando por el lado de la seguridad, un factor de 
continuidad de 0,5  entonces el diagrama de momentos debido al choque, 
correspondiente al primer vano del tablero entre vigas longitudinales, 
puede considerarse conservadoramente que es lineal, con un momento 
total por carga muerta (CM) y choque (d) en el eje de la viga exterior (eje 
B) igual a ( )CM dM M+
 
y de 0,5 ( )CM dM M⋅ +  en el eje de la primera viga 
interior (eje C),  como se ve en la figura 4.45. 
 
Figura 4.45. Diagrama de momento de choque en el primer vano interior 
del tablero 
 
Para calcular la distancia 0l , en donde se anula el efecto acumulado de la 
carga muerta y del choque vehicular, se establece la siguiente relación de 
triángulos: 
( )
0 0
0,5 CM dCM d M MM M
l S l
++
=
−
 
0
0 0
52450,20 26225,10 1733,33
2600
l mm
l l
= ∴ =
−
 
 
Y el valor del momento debido al choque de los vehículos que se 
transmite a la distancia X, medida desde el eje de la viga externa, se 
puede entonces calcular mediante la siguiente expresión aproximada: 
Md
Lv= 1100mm
Eje B Eje C
S= 2600mm
MCM+Md=
-52450,20 N*mm/mm
0,5*(MCM+Md)=
26225,10 N*mm/mm
X= 907,91mm
lo= 1733,33mm
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( )
0 0
,
d x CM d
M M M
l X l
+
=
−
 
( ) ( )
0
1 ,CM dd X
XM M M
l
 
∴ = + × − 
 
 
 
Al reemplazar los valores conocidos, la expresión se reduce a otra que 
contiene como incógnita a la distancia X: 
( ) 52450,20 1 ,1733,33d X
XM  = − × − 
 
 
( ) 52450,20 30,26d XM X= − +
 
 
De manera semejante, se pueden obtener las expresiones para los 
momentos por carga muerta para cada elemento colaborante en función 
de la distancia X: 
Protección lateral:   
( ) ( )( ) 3,98 908,50 5,65Pb X b CG PbM P Lv d X R X X X = − ⋅ − + + ⋅ = − ∗ + + ∗ 
 
( ) 3617,34 1,67Pb XM X= − + ⋅  
Losa del voladizo: 
( ) ( ) ( )2 231 1 5,88 10 1291,50 14,232 2D v DD XM w L X R X X
−
= − ⋅ × + + ⋅ = ∗ × ∗ + ⋅
 
( )
27119,59 1,29 0,0059D XM X X= − + ⋅ − ⋅
 
 
Capa de rodadura: en este caso su aporte es muy insignificante y por 
tanto se desprecia el valor de su momento, lo cual contribuye a la 
seguridad. 
( ) 0,00DW XM =  
 
A continuación se calcula el valor de la distancia  X  en donde el momento 
resistente para la combinación de cargas 2 del Estado Límite de Evento 
Extremo con 1,00φ =  es igual a: 
39500,98nM N mm mmφ ⋅ = − ⋅  
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Las especificaciones AASHTO actuales [7] establecen un factor de carga 
1,25DCγ =
 
y 1,50DWγ =
 
pero es de recordar que aquí  la contribución de la 
capa de rodadura se considera nula: 
( ) ( ) ( ) ( )DC DW CTu X DC X DW X CT XM M M Mη γ γ γ = × ⋅ + ⋅ + ⋅   
( ) ( ) ( ) ( )39500,98 1,0 1,25 1,0u X DC X d XM M M A − = = × ⋅ + ⋅ 
 
 
En la ecuación (A) reemplazando las expresiones de ( )Pb XM , ( )D XM  que 
corresponden al momento por carga muerta ( )DC XM  y la del momento por 
choque vehicular ( )d XM , se resuelve para X:  
239500,98 65871,36 33,96 0,0074X X− = − + ⋅ − ⋅
 
2 4617,17 3585391,48 0X X− ⋅ + =
 
907,91 908X mm mm∴ = ≈
 
 
Para cubrir las incertidumbres del análisis teórico al valor de X  se añade 
15 veces el diámetro de la barra o varilla ( )bd  
´ 15 15 10 150bl d mm= × = ∗ =
 
´ 988 150 1138totall X l mm∴ = + = + =
 
Medida desde el eje de la viga externa (eje B) hacia el interior del tablero 
 
Se verifica 1138totall mm= , con la longitud de desarrollo dl
 
medida desde 
la cara de la viga (que sirve de apoyo) y se selecciona el mayor valor. 
La longitud básica de desarrollo dl  para una varilla en tracción de 10 mm  
de diámetro (<Nº 36) es el mayor valor de entre: 
1) 
´
78,54 411,880,02 0,02 133,36
23,54
b y
db
c
A f
l mm
f
⋅
⋅
= × = × =  
2) 0,06 0,06 10 411,88 247,13db b yl d f mm≥ × × = ∗ × =  
Dónde: 
 
278,54 ,bA mm=  Área de varilla. 
10 ,bl mm=  Diámetro de varilla. 
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∴
 
El mayor valor 247,13dbl mm=
 
 
Si los factores de modificación son:  
1 1,0f = =  Para garantizar un recubrimiento adecuado a 
paquetes de varillas,  
2 1,2f = =  Para el caso de armadura recubierta con resina 
epóxica, 
1 2d dbl l f f= ⋅ ⋅
 
247,13 1,0 1,2 296,55dl mm= ∗ ∗ =
 
400296,55 496,55
2 2
w
d
bl mm⋅ = ∗ =
 
Dónde: 
 
400wb mm=  Ancho de viga. 
Se compara los requerimientos por momento resistente: 
496,´ 1138 55
2al
w
dtotl X l mm
bl mm= + = > ⋅ =
 
∴
 
Entonces se extiende la varilla de 10V mmφ =
 
hasta una  
1140totall mm=
 
medida desde el eje exterior hacia el interior del 
tablero 
 
f) Armadura inferior del voladizo 
En la parte inferior de la losa del voladizo para garantizar la configuración 
de la pieza se proporciona un tercio de la armadura positiva del vano [7]. 
2
20,77 0,257
3 3
sA mm mm mm mm
+
= =  
( )21 10 @ 300 0,262smm mm A mm mmφ∴ =  
 
La separación de las varillas debe cumplir con las restricciones siguientes: 
3 3 250 750s t mm≤ ⋅ = ∗ =  
450s mm≤  
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∴
 
Se adopta varillas de 1 10 @300mm mmφ
 
con gancho a 90° 
 
X. Armado del voladizo del tablero y del primer vano interno 
De los resultados obtenidos el armado del voladizo y del primer vano 
interno del tablero, está constituido por las siguientes capas de armadura 
distribuida uniformemente además de las correspondientes a la armadura 
secundaria (de Temperatura STA  y de Distribución SDA ) establecidas para 
el resto del tablero: 
COLOCAR: 
• En la parte superior de la losa del voladizo del tablero 
formando un paquete: 
( )1 10 1 14 @ 200mm mm mm∅ + ∅
 
Los extremos terminar en ganchos a 180°: 
• En la parte inferior de la losa del voladizo del tablero: 
1 10 @300mm mm∅  
 
Figura 4.46. Armado del voladizo del tablero 
1140mm250mm
250mm
1Ø14mm@250mm
1Ø10mm@300mm
1Ø14mm@200mm
As (+)
1Ø10mm@250mm
2600mm
0,40m
1100mm
As (-)
r= 25mm
r= 60mm
10
00
m
m
450mm
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4.3.2. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 4 vigas longitudinales de dos vanos 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el criterio de los Estados Limites, con armadura 
perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 10,00 m, apoyado 
sobre 4 vigas longitudinales continuas de dos vanos, y protecciones 
laterales vehiculares de hormigón armado que deben ser construidas 
luego de fundido el tablero del puente.  
 
Datos: 
Todos los datos son los mismos que para el tablero sobre 4 vigas 
longitudinales simplemente apoyadas (numeral 4.3.1. del presente 
trabajo de graduación), excepto que se trata de: 
• Puente de vigas longitudinales continuas, de dos vano 
 
Tanto el espaciamiento entre vigas ( )S , la longitud del voladizo ( )Lv , así 
como la longitud efectiva ( )efectivaS
 
y el ancho de la vigas ( )b , son los 
mismos que el tablero sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyadas 
(numeral 4.3.1. del presente trabajo de graduación). 
 
Por tratarse de un tablero apoyado sobre vigas continuas de dos vanos, la 
determinación del espesor de la losa ( )t  discrepa del tablero sobre vigas 
longitudinales simplemente apoyadas, y se lo calcula de acuerdo a la 
tabla 3.17. 
min
3000
30
St +≥  
Dónde: 
S = efectivaS =  2200 mm; Luz efectiva (fig. 4.26). 
Entonces:  min
2200 3000
30
t +≥  
min 173.33t m≥
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Se adopta una dimensión manejable en obra para evitar la acumulación 
de errores, además por razones prácticas ya que se debe verificar las 
dimensiones del diseño. 
∴
 
Se adopta:  200t mm=
 
El resto del cálculo es idéntico al tablero sobre 4 vigas longitudinales 
simplemente apoyadas (numeral 4.3.1. del presente trabajo de 
graduación) y los resultados no varían mayormente, por lo que su 
desarrollo no tiene mayor trascendencia. 
 
4.3.3. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 5 vigas longitudinales de un vano 
I. Prediseño 
El tablero se diseña por el criterio de los Estados Límite, con armadura 
perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 10,00 m, apoyado 
sobre 5 vigas longitudinales simplemente apoyadas, y protecciones 
laterales vehiculares de hormigón armado que deben ser construidas 
luego de fundido el tablero del puente. Se considera una capa de 
rodadura asfáltica. 
Datos: 
Todos los datos son los mismos que para el tablero sobre 4 vigas 
longitudinales simplemente apoyadas (numeral 4.3.1. del presente 
trabajo de graduación), excepto que el número de vigas varía: 
• Numero de vigas:     5 
 
Figura 4.47. Sección transversal preliminar 
W= 10000 mm
Lv S LvSS S
CL
BOMBEO 1%
10
00
m
m
250mm
12
50
m
50mm
450mm
9100 mm
450mm
t
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Los valores que se indican  a continuación son tomados del segundo 
diseño con las Especificaciones AASHTO Estándar (artículo 4.2.2 del 
presente documento) ya que se trata de la misma sección transversal del 
puente con un ancho total del puente W= 10000mm y  5 vigas 
longitudinales de dos vanos es por esta razón que resulta innecesario 
volver a analizar y calcular estos valores: 
 
2000S mm= ; Separación entre ejes de vigas longitudinales
 
1000Lv mm= ; Longitud del voladizo. 
400b mm= ;  Ancho de viga.
 
1600eS mm= ; Longitud efectiva. 
200t mm=   Espesor del tablero. 
 
Figura 4.48. Sección transversal adoptada del puente 
 
II. Carga muerta solicitante 
- Peso de la protección lateral (tabla 4.2): Pb= 3.98 N/mm 
- Capa de rodadura :  1DW pavw g e mmγ= ∗ ∗ ∗  
 ( )9 3 32250 10 9,81 50 *1 1,10 10DWw N mm mm mm N mm− −= × ∗ ∗ = ×
 
- Peso propio de losa: 1S HAw g t mmγ= ∗ ∗ ∗   
( )9 3 32400 10 9.81 200 1 4.71 10w N mm mm mm N mm− −= × ∗ ∗ ∗ = ×
 
10
00
m
m
250mm
14
50
m
m
50mm
450mm
9100 mm
W=10000 mm
450mm
Lv S= 2000mm
t=200mm
S= 200mm S= 200mm S= 200mm Lv
Se=1600mm
b=40mm b=40mm b=40mm b=40mm b=40mm
Se=1600mm Se=1600mm Se=1600mm
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III. Solicitación por carga muerta 
Se toma las mismas consideraciones que para el tablero sobre 4 vigas 
simplemente apoyado (numeral 4.3.1. del presente trabajo de 
graduación): 
- La franja del tablero se considera como una viga continua, con 
vanos iguales a la distancia entre ejes de las vigas del puente (S) y 
voladizos en los dos lados (Lv). 
- Las vigas del puente se consideran apoyos rígidos sobre los cuales 
se asienta el tablero [1]. 
- El momento máximo positivo en cualquier panel del tablero entre 
vigas es el  mismo, así como el momento máximo negativo es el 
mismo sobre cualquier viga [1]. 
 
Figura 4.49. Diagrama de momentos de la franja transversal del tablero en 
análisis 
 
Para facilitar la aplicación de los factores de carga ( )pγ  los momentos y 
reacciones ( ),M R deben calcularse por separado para cada componente: 
losa de tablero, protección lateral y capa de rodadura. 
 
a) Peso propio de la losa del tablero 35.88 10w N mm−= ×  
Se calcula los momentos flectores máximos positivos y negativos para la 
carga muerta uniformemente distribuida, aplicando el método de las 
Ecuaciones de Clapeyron también conocido como el método de las 
Ecuaciones de los Tres Momentos (expresión 4.17). 
( ) ( )2 12 6i i i d d d i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °  
S S S LvLv
C.L.
W
A B GEC D
M-
M+
M-
M+
M-
M+
M-
F
M-
M+
S
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Dónde: 
iL =   Longitud del tramo izquierdo. 
iM =
 
Momento del apoyo izquierdo. 
dL =
 
Longitud del tramo derecho. 
M =
 
Momento del apoyo para el que se aplica la ecuación. 
dM =
 
Momento del apoyo derecho. 
2 iα °  y 1dα ° =
 
Angulo de rotación en el apoyo, de la viga 
estáticamente sustentada. 
 
Se trata de una viga continua sobre 5 apoyos, con voladizos en ambos 
extremos, la separación entre ejes de los apoyos es constante 
( )2000s mm= , se determina por tanto el Momento Máximo Positivo que 
se produce en el primer vano a una distancia igual a 0,4xS del apoyo B y 
el Momento Máximo Negativo sobre el apoyo C y la reacción en el apoyo 
B. 
 
Figura 4.50. Carga distribuida del peso de la losa ( )w  
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramos B-C, C-D, D-E, y E-F (tabla 2 de Guldan): 
3 3 3
1 2
4,71 10 2000 1569056
24 24
w S
α α
−
⋅ × ∗
° = ° = = =
 
Se resuelve por simetría: 
Apoyos B C D 
α°1 , α°2 1569056 1569056 1569056 1569056 1569056 
α°2i + α°1d 1569056 3138112 3138112 
6(α°2i + α°1d) 
 
18828672 18828672 
Tabla 4.18. Términos de carga 
A B C
C.L.
w= 0.00471 N/mm
1000mm 2000mm 2000mm
D
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El momento del apoyo B se lo calcula utilizando la expresión 4.18: 
2 3 24,71 10 1000 2353,58
2 2B F
w Lv N mmM M
mm
−
⋅ × ∗ ⋅
= = − = − = −  
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C, D, E: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °  
Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  8000 2000 14121504C DM M⋅ + ⋅ = −  
Ecuación 2:  2000 8000 2000 18828672C D EM M M⋅ + ⋅ + ⋅ = −  
Ecuación 3:  2000 8000 14121504D EM M⋅ + ⋅ = −  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones, se obtiene los siguientes 
resultados: 
1344,91CM N mm mm= − ⋅  
1681,13DM N mm mm= − ⋅  
1344,91EM N mm mm= − ⋅
 
 
- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 34,71 10 1000 4,71VOLADOV w Lv N mm−= ∗ = × ∗ =  
- Tramo B-C: 
34,71 10 2000
' 4,71
2 2O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =  
( ) ( )( )2353,58 1344,91 0,50
2000
B C
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − =  
( ) ( )( )1344,91 2353,58
' 0,50
2000
C B
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − = −  
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- Tramo C-D: 
34,71 10 2000
' 4,71
2 2O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =  
( ) ( )( )1344,91 1681,13 0,17
2000
C D
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − = −  
( ) ( )( )1681,13 1344,91
' 0,17
2000
D C
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − =
 
- Apoyo B 
4,71 0,50 5,21T O HV V V N mm= + = + =
 
- Apoyo C 
( )' ' ' 4,71 0,50 4,20T O HV V V N mm= + = + − =
 
( )4,71 0.17 4,54T O HV V V N mm= + = + − =
 
 
Volado Apoyo B Apoyo C 
M 
 
-2353,58 -1344,91 
V0, V0’ 4,71 4,71 4,71 4,71 
VH, VH’ 
 
0,50 -0,50 -0,17 
VT 
 
5,21 4,20 4,54 
Tabla 4.19. Momentos y reacciones 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
4,71 5,21 9,92B VOLADO TR V V N mm= + = + =
 
- Momento máximo (M0,4S): 
( )0.4 0,4 5,21 0,4 2000 2353,58 268,982 2TS B
V S N mmM M
mm
∗ ⋅ ∗ ∗ ⋅   
= + = + − = −  
  
 
 9.92 /BR N mm=  
2353,58B
N mmM
mm
⋅
= −
 
1344.91C
N mmM
mm
⋅
= −
 
0.4   268.98S
N mmM
mm
⋅
= −
 
Tabla 4.20. Efectos máximos producido por w  
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b) Peso propio de la losa del tablero 3,98bP N mm=  
 
Figura 4.51. Carga distribuida del peso de la protección lateral ( )bP  
 
El momento del apoyo B se lo calcula utilizando la expresión 4.20:
 
3,98 808,50 3219,17B F b
N mmM M P x
mm
⋅
= = ∗ = ∗ = −
 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C, D, E: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °  
Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  8000 2000 6438347,20C DM M⋅ + ⋅ =  
Ecuación 2:  2000 8000 2000 0C D EM M M⋅ + ⋅ + ⋅ =  
Ecuación 3:  2000 8000 6438347,20D EM M⋅ + ⋅ =  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones, se obtiene los siguientes 
resultados: 
919,76CM N mm mm= ⋅  
459,88DM N mm mm= − ⋅  
919,76EM N mm mm= ⋅
 
- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 3,98VOLADO bV P N mm= =  
- Tramo B-C: 
' 0,00O OV V N mm= =  
A
C.L.Pb
x= 808.50mm
B C
1000mm 2000mm 2000mm
D
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( ) ( )3219,17 919,76 2,07
2000
B C
H
M M
V N mm
S
− − −
= − = − =  
( ) ( )( )919,76 3219,17
' 2,07
2000
C B
H
M M
V N mm
S
−
−
= − = − = −  
- Tramo C-D: 
' 0,00O OV V N mm= =  
( ) ( )( )919,76 459,88 0,69
2000
C D
H
M M
V N mm
S
− −
−
= − = − = −  
( ) ( )459,88 919,76
' 0,69
2000
D C
H
M M
V N mm
S
− − −
= − = − =
 
- Apoyo B 
0,00 2,07 2,07T O HV V V N mm= + = + =
 
- Apoyo C 
( )' ' ' 0,00 2,07 2,07T O HV V V N mm= + = + − = −
 
( )0,00 0,69 0,69T O HV V V N mm= + = + − = −
 
 
 
Volado Apoyo B Apoyo C 
M 
 
-3219,17 919,76 
V0, V0’ 3,98 0,00 0,00 0,00 
VH, VH’ 
 
2,07 -2,07 -0,17 
VT 
 
2,07 -2,07 -0,69 
Tabla 4.21. Momentos y reacciones 
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
3,98 2,07 6,05B VOLADO TR V V N mm= + = + =
 
- Momento máximo (M0,4S): 
( )0.4 0,4 2,07 0,4 2000 3219,17 1563,602 2TS B
V S N mmM M
mm
∗ ⋅ ∗ ∗ ⋅   
= + = + − = −  
  
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 6,05 /BR N mm=  
3219,17B
N mmM
mm
⋅
= −
 
919,76C
N mmM
mm
⋅
=
 
0.4 1563,60  S
N mmM
mm
−
⋅
=
 
Tabla 4.22. Efectos máximos producido por bP  
 
c) Peso propio de la capa de rodadura 31,10 10DWw N mm−= ×  
 
Figura 4.52. Carga distribuida del peso de la capa de rodadura ( )DWw  
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C y tramo C-D (tabla 2 de Guldan): 
3 3 3
1 2
1,10 10 2000 367747,50
24 24
DWw Sα α
−
⋅ × ∗
° = ° = = =  
Se resuelve por simetría: 
Apoyos B C D 
α°1 , α°2 367747,50 367747,50 367747,50 367747,50 367747,50 
α°2i + α°1d 367747,50 735495,00 735495,00 
6(α°2i + α°1d) 
 
4412970,00 4412970,00 
Tabla 4.23. Términos de carga  
 
El momento del apoyo B se lo calcula utilizando la expresión 4.22:
 
2 3 21,10 10 550 166,87
2 2
DW
B F
w z N mmM M
mm
−
⋅ × ∗ ⋅
= = − = = −
 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C, D, E: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °  
A
C.L.
wDW = 0.0011 N/mm
z= 550mm
B C
1000mm 2000mm 2000mm
D
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Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1: 8000 2000 4079239,14C DM M⋅ + ⋅ = −
 
Ecuación 2: 2000 8000 2000 4412970,00C D EM M M⋅ + ⋅ + ⋅ = −
 
Ecuación 3: 2000 8000 4079239,14D EM M⋅ + ⋅ = −  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones, se obtiene los siguientes 
resultados: 
425,14CM N mm mm= − ⋅  
339,05DM N mm mm= − ⋅  
425,14EM N mm mm= − ⋅
 
 
- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 31,10 10 550 0,61VOLADO DWV w z N mm−= ∗ = × ∗ =  
- Tramo B-C:  
31,10 10 2000
' 1,10
2 2
DW
O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =
 
( ) ( )( )166,87 425,14 0,13
2000
B C
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − = −  
( ) ( )( )425,14 166,87 0,13
2000
C B
H
M M
V N mm
S
− − −
−
= − = − =  
- Tramo C-D:  
31,10 10 2000
' 1,10
2 2
DW
O O
w SV V N mm
−
∗ × ∗
= = = =  
( ) ( )( )919,76 459,88 0,69
2000
C D
H
M M
V N mm
S
− −
−
= − = − = −  
( ) ( )459,88 919,76
' 0,69
2000
D C
H
M M
V N mm
S
− − −
= − = − =  
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- Apoyo B 
( )1,43 0,18 1,25T O HV V V N mm= + = + − =
 
- Apoyo C 
' ' ' 1,43 0,18 1,61T O HV V V N mm= + = + =
 
1,43 0 1,43T O HV V V N mm= + = + =
 
 
 
Volado Apoyo B Apoyo C 
M 
 
-166,87 -425,14 
V0, V0’ 0,61 1,10 1,10 1,10 
VH, VH’ 
 
-0,13 0,13 0,04 
VT 
 
0,97 -1,23 1,15 
Tabla 4.24. Momentos y reacciones 
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
0,61 0,97 1,58B VOLADO TR V V N mm= + = + =
 
- Momento máximo (M0,4S): 
( )0.4 0,4 0,97 0,4 2000 166,87 222,782 2TS B
V S N mmM M
mm
∗ ⋅ ∗ ∗ ⋅   
= + = + − =  
  
 
 1,58 /BR N mm=  
166,87B
N mmM
mm
= −
⋅
 
425,14C
N mmM
mm
= −
⋅
 
0.4 222,78  S
N mmM
mm
⋅
=
 
Tabla 4.25. Efectos máximos producido por DWw  
 
IV. Solicitación por carga vehicular HL-93 
Se aplican los mismos criterios y las ecuaciones expuestas en el diseño 
del tablero  sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyados (numeral 
4.3.1. del presente trabajo de graduación). 
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a) Momento negativo por carga viva en el voladizo 
Se ubica la carga de rueda en la posición de máxima excentricidad a 300 
mm de la cara interna de la protección lateral (fig. 4.53). 
 
Figura 4.53. Ubicación de la carga de rueda en posición de máxima 
excentricidad 
Se determina el ancho de la franja transversal equivalente aplicando la 
expresión 4.23: 
( )1140 0,833 1140 0,833 250VE X= + ⋅ = + ∗
 
1348VE mm=
 
El momento flector en el apoyo B se lo calcula utilizando la expresión 
4.27, tomando en consideración un factor m=1,20 (para 1 vía) es igual a: 
372,5 101,20 250
1431,55
R
B
V
PM m X
E
   ×
= − ∗ ⋅ = − ∗ ∗   
  
 
16132,02 16,12BM N mm mm kN mm mm= − ⋅ = ⋅
 
 
b) Momento máximo positivo por carga viva 
Para separaciones iguales entre ejes de vigas (S), el maxM +  ocurre en el 
primer vano a la distancia de 0,4 S⋅  desde el apoyo B. Se analiza la 
450mm 550mm
PR= 72,50 kN
300mm X=250mm
1000mm
1250mm
200mm
25
0m
m
20
0m
m
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posición del vehículo para 1 vía cargada, para este caso se determina el 
ancho de la franja equivalente utilizando la ecuación 4.24:  
660 0,55 660 0,55 2000E S+ = + ⋅ = + ∗
 
1760E mm+ =  
Se aplica  el método de las Ecuaciones de Clapeyron para  determinar los 
valores de reacción en el apoyo B y el momento positivo máximo 
 
 Una vía cargada 
Se considera la aplicación del eje posterior de un vehículo de diseño (fig. 
4.54), de tal forma que la carga de una rueda coincida con la abscisa, en 
donde se produce la máxima solicitación ( )0,4 S⋅  del primer vano. En 
este caso el coeficiente de carga múltiple es m= 1,20: 
 
Figura 4.54. Posición del eje de camión de diseño para maxM +  (una vía 
cargada) 
 
El momento del apoyo B y E es conocido ya que se trata del volado: 
0B F
N mmM M
mm
⋅
= =
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C (tabla 4 de Guldan):  
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 0,4 800a S mm= ⋅ =
 
1200b mm=  
( ) 102 72500 800 1200 800 2000 1,62 106 2000α
∗ ∗
° = ∗ + = ×
∗
 
A B GEC D
PR
Lv S= 2000mm S S Lv
1800mm
PR=72,50 kN
N
800mm
0,4 S
1200mm 600mm
1400mm
F
S
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- Tramo C-D (tabla 4 de Guldan): 
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 600a mm=
 
1400b mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 600 1400 1400 2000 1,726 106 2000α
∗ ∗
° = ∗ + = ×
∗
 
( ) 102 72500 600 1400 240 2000 1,32 106 2000α
∗ ∗
° = ∗ + = ×
∗
 
 
Apoyos C D E 
α°1 , α°2 1,62x1010 1,73 x1010 1,32x1010 0,00 0,00 0,00 
α°2i + α°1d 3,35 x1010 1,32x1010 0,00 
6(α°2i + α°1d) 2,01 x1011 7,92x1010 0,00 
Tabla 4.26. Términos de carga 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C, D y E: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  118000 2000 2,01 10C DM M⋅ + ⋅ = − ×
 
Ecuación 2:  102000 8000 2000 7,92 10C D EM M M⋅ + ⋅ + ⋅ = − ×
 
Ecuación 3:  2000 8000 0D EM M⋅ + ⋅ =
 
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones, se obtiene los siguientes 
resultados: 
24088125CM N mm mm= − ⋅
 
4132500DM N mm mm= − ⋅
 
1033125EM N mm mm= ⋅  
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- Reacciones en el apoyo B: 
7500 1200 43500
2000
R
O
P bV N
S
⋅ ⋅
= = =
 
( ) ( )( )0,00 24088125 12044,06
2000
B C
H
M M
V N
S
− −⋅
= − = − = −
 
43500 12044,06 31455,94T O HV V V N= + = + =
 
- Reacción en el apoyo B (RB): 
31455,94b TR V N= =
 
31455,941,20 21,45
1760
b
b
RR m kN m
E +
= ⋅ = ∗ =  
- Momento máximo positivo (M0,4S): 
( ) ( )max 0,4 31455,94 800 0 25164750T BM V S M N mm= ⋅ ⋅ + = ∗ + = ⋅
 
max
0,45
251647501,20
1760
MM M
E +
= ⋅ = ⋅  
0,45 17157,78 17,16M N mm mm kN m m= ⋅ = ⋅  
 
c) Momento máximo negativo por carga viva apoyos internos del 
tablero 
Él maxM −
 
está en el primer apoyo interno (apoyo C) para una vía cargada 
y la posición crítica del camión de diseño para su determinación es como 
se indica en la figura 4.55 (m= 1,20). 
 
Figura 4.55. Posición del eje de camión de diseño para maxM −  (una vía 
cargada) 
 
El ancho de la franja equivalente se lo determina con la expresión 4.25. 
1220 0,25 1220 0,25 2000E S− = + ⋅ = + ∗
 
1720E mm− =
 
A G
900mm 900mm
1800mm
PR PR=72,50 kN
1100mm 1100mm
B EC D
Lv S= 2000mm S S Lv
F
S
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El momento del apoyo B y F: 
0B E
N mmM M
mm
⋅
= =
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13] 
- Tramo B-C (tabla 4 de Guldan):  
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 1100a mm=
 
900a mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 1100 900 900 2000 1,73 106 2000
oα
∗ ∗
= ∗ + = ×
∗
 
( ) 102 72500 1100 900 1100 2000 1,85 106 2000
oα
∗ ∗
= ∗ + = ×
∗
 
 
- Tramo C-D (tabla 4 de Guldan): 
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 900a mm=  
1100b mm=
 
Entonces: ( ) 101 72500 900 1100 1100 2000 1,73 106 2000
oα
∗ ∗
= ∗ + = ×
∗
 
 
Apoyos C D E 
α°1 , α°2 1,85x1010 1,85 x1010 1,73x1010 0,00 0,00 0,00 
α°2i + α°1d 3,71 x1010 1,73x1010 0,00 
6(α°2i + α°1d) 2,23 x1011 1,4x1011 0,00 
Tabla 4.27. Términos de carga 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C, D y E: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
- 265 - 
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1:  118000 2000 2,23 10C DM M⋅ + ⋅ = − ×
 
Ecuación 2:  112000 8000 2000 1,04 10C D EM M M⋅ + ⋅ + ⋅ = − ×
 
Ecuación 3:  2000 8000 0D EM M⋅ + ⋅ =
 
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones, se obtiene los siguientes 
resultados: 
26082522,32CM N mm= − ⋅
 
6921160,71DM N mm= − ⋅
 
1730290,18EM N mm= ⋅
 
 
- Momento máximo negativo (MC max) aplicando la expresión 4.30: 
max
26082522,321,20
1720
C
C
MM m
E −
− 
= ⋅ = ∗  
 
 
max 18197,11 18,20CM N mm mm kN m m= ⋅ = ⋅  
 
d) Reacción máxima en la viga externa 
La máxima reacción se presenta en el apoyo B, para la posición de 
máxima excentricidad de la carga de rueda. Esta posición se encuentra 
cuando la carga de rueda más externa del eje del camión de diseño, se 
coloca a 300 mm de la cara interna del bordillo de la protección lateral, en 
este caso protección lateral tiene 450 mm de espesor, por tanto la carga 
de rueda se ubica a 750 mm medidos desde el borde del tablero y a 250 
mm del eje de la viga B (fig. 4.56 y 4.53).  
 
Figura 4.56. Posición de máxima excentricidad eje posterior del camión de 
diseño para obtener maxBR
 
en la viga externa 
1800mm
750mm X= 250mm
A G
PR PR=72,50 kN
1550mm 450mm
B EC D
Lv S= 2000mm S S Lv
F
S
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El ancho de la franja equivalente es igual a la del momento negativo en el 
voladizo de la sección transversal: 1348VE mm=
 
El momento en apoyo E:  0E
N mmM
mm
⋅
=
 
El momento en apoyo B se determina con la expresión 4.31: 
72500 250 18125000B RM P X N mm= ⋅ = ∗ = − ⋅
 
 
- Términos de carga tablas de Guldan [13]. 
- Tramo B-C (tabla 4 de Guldan):  
( ) ( )1 2;6 6R R
P a b P a bb S a S
S S
α α
⋅ ⋅ ⋅ ⋅
° = ⋅ + ° = ⋅ +
⋅ ⋅
 
Dónde: 1550a mm=
 
450a mm=  
Entonces: ( ) 101 72500 1550 450 450 2000 1,03 106 2000
oα
∗ ∗
= ∗ + = ×
∗
 
( ) 102 72500 1550 450 1550 2000 1,50 106 2000
oα
∗ ∗
= ∗ + = ×
∗
 
Apoyos C D E 
α°1 , α°2 1,50x1010 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 
α°2i + α°1d 1,50 x1010 0,00 0,00 
6(α°2i + α°1d) 8,98 x1010 0,00 0,00 
Tabla 4.28. Términos de carga 
 
Se aplica la ecuación de Clapeyron (4.17) para el apoyo C y D: 
( ) ( )2 12 6i B i d C d D i dL M L L M L M α α⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅ = − ⋅ ° + °
 
Dónde: 
2000i dL L S mm= = =
 
Se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones: 
Ecuación 1: 108000 2000 5,35 10C DM M⋅ + ⋅ = − ×
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Ecuación 2: 2000 8000 2000 0,00C D EM M M⋅ + ⋅ + ⋅ =
 
Ecuación 3: 2000 8000 0,00D EM M⋅ + ⋅ =  
 
Resolviendo el sistema de ecuaciones, se obtiene los siguientes 
resultados: 
7166455,08CM N mm mm= − ⋅  
1911054,69DM N mm mm= ⋅  
477763,67EM N mm mm= − ⋅
 
 
- Reacciones (VO, VH, VT): 
- Volado: 72500VOLADO RV P N= =  
- Apoyo B: 
72500 450 16312,50
2000
R
O
P bV N
S
⋅ ∗
= = =
 
( )( )18125000 7166455,08 5479,27
2000
B C
H
M MV N
S
− − −
−
= − = − =
 
16312,50 5479,27 21791,77T O HV V V N= + = + =
 
72500 21791,77 94291,77b VOLADO TR V V N= + = + =  
 
- Reacción en el apoyo B (RB), expresión 4.32: 
94291,771,20 83,92
1348
b
B
V
RR m kN m
E
= ⋅ = ∗ =  
 
V. Determinación de solicitaciones máximas para la combinación 1-
Resistencia 
En la expresión de la combinación de cargas se reemplazan los valores 
parciales, que se muestran en la Tabla 4.29, para la Reacción en el apoyo 
externo (Apoyo B),  los Momentos máximos, positivos y negativos por 
carga muerta y por carga viva (carga del camión de diseño), junto con los 
siguientes coeficientes, seleccionados para la condición de carga máxima 
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La expresión de la Combinación 1 de Cargas del Estado Límite de 
Resistencia: 
( )1,75i i i P PU Q DC DW LL IMη γ η γ η γ η = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ∑
 
 
- Coeficiente de modificación de carga: 
1,00Dη = , factor de ductilidad, adoptado para diseños y 
detalles convencionales. 
1,00Rη = , factor de redundancia, adoptado para niveles 
convencionales de redundancia. 
1,00Iη = , factor de importancia, adoptado para puentes 
típicos. 
 
Se aplica la expresiones 3.27 y 3.28 para el cálculo de 
 
1,00 1 1 1 0,95D R Iη η η η= = ∗ ∗ = ∗ ∗ ≥  Para cargas con 
 
máximos. 
1 1,00D R Iη η η η= ∗ ∗ ≤  para cargas con 
 
mínimos. 
 
- Coeficiente de modificación de carga (tabla 3.15): 
1,25pγ = , (Máximo) para efectos de carga muerta (DC) 
de la protección lateral, y de la losa del tablero. 
0,90pγ = , (Mínimo) para efectos de carga muerta (DC) de 
la protección lateral, y de la losa del tablero. 
1,50pγ = , (Máximo) para efectos por carga muerta (DW) 
de la capa de rodadura. 
0,65pγ = , (Mínimo) para efectos por carga muerta (DW) 
de la capa de rodadura. 
1,75pγ = , para los efectos de la carga viva (LL) e impacto 
(IM). 
 
- Factor de impacto:  33%IM =  
η
iγ
iγ
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Efecto Unidades 
Carga Muerta Carga Viva 
DC DW LL 
Losa 
tablero 
Protección 
lateral 
Capa 
Rodadura Carga Camión 
w N mm   4,71x10-3 3,98 1,10x10-3 PR= 72,5x103 N 
RB  N mm  9,92 6,05 1,58 83,92 
MB  N mm mm⋅  -2353,58 -3219,17 -166,87 -16132,02 
M0,4S  N mm mm⋅  -268,98 -1563,60 222,79 17157,78 
MC N mm mm⋅   -1344,91 919,76 -425,14 -18197,11 
Tabla 4.29. Resumen de los efectos parciales en las secciones de análisis 
por carga muerta y carga viva 
 
 Reacción máxima solicitante en el apoyo B: 
( ) ( ) ( )1,00 1,25 9,92 6,05 1,00 1,50 1,58 1,00 1,75 1,33 83,92BR  = ∗ ∗ + + ∗ ∗ + ∗ ∗ ∗ 
217,67 217,67BR N mm kN m= =
 
 
 Momento máximo negativo solicitante en el apoyo B: 
( ) ( )
( )
1,00 1,25 2353,58 3219,17 1,00 1,50 166,87
1,00 1,75 1,33 16132,02
BM    = ∗ ∗ − − + ∗ ∗ −   
 + ∗ ∗ ∗ −   
0,4 44763,53 44,76SM N mm mm kN m m⋅ = − ⋅ = − ⋅
 
 
 Momento máximo positivo ( )maxM + solicitante: 
Para la determinación del Momento Máximo positivo ( )maxM +  solicitante 
que se calcula en la abscisa  del primer tramo interno del tablero, 
se utilizan los coeficientes de carga permanente de menor valor con los 
valores de los momentos parciales (DC) que tienen signo negativo, lo cual  
garantiza la obtención del momento máximo positivo:   
( ) ( )
( )
0,4 1,00 0,90 268,98 1563,60 1,00 1,50 222,78
1,00 1,75 1,33 17157,78
SM    = ∗ ∗ − − + ∗ ∗   
 + ∗ ∗ ∗ 
 
0,4 38619,59 38,62SM N mm mm kN m m⋅ = ⋅ = ⋅
 
( )maxM −
0,40 S⋅
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 Momento máximo negativo ( )maxM + solicitante en el apoyo C: 
Para determinar momento máximo negativo ( )maxM +  solicitante en tramos 
interiores (Apoyo C) se utilizan los coeficientes de carga permanente ( )pγ
 
de menor valor, arriba anotados, con los momentos parciales (DC) que 
tienen signo positivo:   
( ) ( )
( ) ( )
1,00 1,25 1344,91 1,00 0,90 919,76
1,00 1,50 425,14 1,75 1,33 18197,11
CM    = ∗ ∗ − + ∗ ∗   
 + ∗ ∗ − + ∗ ∗ − 
 
43844,83 43,84CM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅
 
Efecto Máxima solicitación Combinación 1 Unidades 
 
217,67  N mm  
 
-44763,53 N mm mm⋅   
 
38619,59 N mm mm⋅  
 
-43844,83 N mm mm⋅  
Tabla 4.30. Máximas solicitaciones para el Estado Límite de Resistencia 
 
a) Verificación de la geometría de la sección transversal del 
puente 
Se verifica si es conveniente la separación propuesta entre las vigas 
longitudinales del puente y la longitud del voladizo, para obtener un 
diseño económico. Para esto se utiliza la expresión 4.34: 
| | | | | 44,76 | | 43,84 | 0,92B CM M M kN m m∆ = − = − − − = ⋅  
Como: 0 0 00 0 02,09 10M∆ = ≤  con respecto a CM
 
 
Si cumple por lo consiguiente se acepta el valor  de LV  y se ACEPTA la 
sección transversal seleccionada del puente, y se prosigue con el diseño. 
 
b) Determinación de los momentos de diseño 
1) Momento POSITIVO de diseño 
0,4 38619,59 38,62SuM M N mm mm kN m m+ = = ⋅ = ⋅  
BR
BM
0,4SM
CM
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2) Momento NEGATIVO de diseño – en la sección crítica 
Para el diseño de la armadura superior del tablero se necesita determinar 
el momento en la cara interna del elemento que le sirve de soporte (Apoyo 
B-Viga longitudinal exterior, Sección A-A- Fig. 4.57), lo cual representa 
una significativa disminución con respecto al máximo momento negativo 
obtenido en el eje del apoyo B para la combinación 1 del Estado Límite de 
Resistencia. 
 
Figura 4.57. Cargas y sección crítica (A-A) para el momento negativo de 
diseño 
 
Utilizando los datos y resultados obtenidos de la tabla 4.29, se determina 
en la Sección A-A los momentos parciales de cada una de las cargas 
solicitantes (Fig. 4.57) correspondientes a la combinación 1 del estado 
límite de Resistencia: 
- Carga muerta de la losa del tablero (DC), expresión 4.35: 
( )21
2D D B w
M w Lv X R X
−
= − ⋅ ⋅ + + ⋅
 
( )231 4,71 10 1000 200 9,92 200 4243,18
2D
M N mm mm−= − ∗ × ∗ + + ∗ = ⋅
 
- Carga muerta de la protección lateral (DC) expresión 4.36: 
Lv= 1000mm
Pb PLL
A
A MA-A
RB
wDW
Eje viga
200mm 200mm
450mm
300mm bp=250mm X= 200mm
400mm
1200mm
191,50mm
wD
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( )191,50b b V B bM P L X R X−= − ⋅ + − + ⋅  
( )3,98 1000 200 191,50 6,05 200 2805,28bM N mm mm= − ∗ + − + ∗ = − ⋅
 
- Carga muerta de la capa de rodadura (DW) expresión 4.37: 
( )21 450
2DW DW V B DW
M w L X R X
−
= − ⋅ ⋅ + − + ⋅
 
( )231 1,10 10 100 200 450 1,58 200 5,89
2DW
M N mm mm−= − ∗ × ∗ + − + ∗ = − ⋅
 
- Carga viva (LL), utilizando las expresiones 4.38 y 4.39: 
Considerando: m= 1,20 (1 vía cargada) 
725001,20 64,53
1348
R
LL
V
PP m N mm
E
   
= ⋅ = ∗ =   
  
 
( )LL LL p B LLM P b X R X−= − ⋅ + + ⋅  
( )64,53 250 200 83,92 200 12252,90LLM N mm mm= − ∗ + + ∗ = − ⋅
 
 
Tipo Carga Nomenclatura AASHTO Componente 
M A-A 
( )N mm mm⋅  
Carga Muerta 
DC 
Losa Tablero 4243,18 
Protección Lateral -2805,28 
DW Capa Rodadura 5,89 
Carga Viva LL Carga Camión -12252,90 
Tabla 4.31. Momentos flectores parciales en la sección A-A por carga 
muerta y viva 
 
Combinación de cargas 1 (Estado Límite de Resistencia): 
( ) ( ) ( )
( )
1,25 2805,28 0,90 0,65 5,89
1,00
1,75 1,33 12252,90
4243,18
A AM −
 ∗ − + ∗ + ∗
= ∗  
+ ∗ ∗ −  
 
28202,54 28,20u A AM M N mm mm kN m m− −= = − ⋅ = − ⋅
 
 
Se compara con el momento en el apoyo se encuentra que existe una 
sustancial disminución: 
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| | | |B A AM M −>
 
| 44,76 | | 28,20 |kN m m kN m m>− ⋅ − ⋅
 
 
Por tanto, el momento negativo de diseño es igual a: 
28202,54 28,20A AM N mm mm kN m m− = − ⋅ = − ⋅  
 
VI. Diseño de la armadura de refuerzo 
a) Selección del refuerzo 
- Características de los materiales 
Hormigón Armado: 2' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa). 
Acero: 24200fy kg cm= (411,88 MPa). 
- Recubrimientos: 
min 25r mm=  
sup 60r mm= , para otras exposiciones ambientales. 
inf 25r mm= , para losas fundidas en el sitio.  
 
Figura 4.58. Recubrimientos y alturas efectivas 
 
Asumiendo la colocación de varillas de 14mmφ = , se obtiene los 
siguientes valores de altura efectiva ( )d :
 
inf
14200 15 25 153
2 2pos sacrificial
d t h r mmφ= − − − = − − − =
 
sup
14200 60 133
2 2neg
d t r mmφ= − − = − − =
 
t=200mm
dneg
dpos
r sup= 60mm 15
m
m
h
r sup= 60mm
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El espaciamiento máximo para el refuerzo principal para losas debe 
satisfacer las siguientes condiciones: 
max 1,50s t≤ ⋅ , y 
max 45s cm≤  
Dónde: 
maxs =  Espaciamiento entre barras. 
t =  Peralte del tablero;
 
t= 200-15= 185mm. 
max 1,50 185 277,50s mm= ∗ =
 
 
b) Determinación del refuerzo principal positivo sA +  
Se conoce los valores de momento máximo positivo para la combinación 
1 del Estado Límite de Resistencia (tabla 4.29) y la altura efectiva de la 
armadura positiva (fig. 4.58): 
0,4 38619,59 38,62SuM M N mm mm kN m m+ = = ⋅ = ⋅
 
153posd mm=
 
 
- Cálculo de sA + , aplicando la expresión 4.43: 
238619,59 0,76
330 330 153
u
s
MA mm mm
d
+
+
≈ = =
⋅ ∗
 
 
- Calculo el minsA , aplicando la expresión 4.48: 
2
min
0,03 ' 0,03 23,54 1 153 0,262
411,88
c
s pos
y
fA b d mm mm
f
⋅ ∗
= ⋅ ⋅ = ∗ ∗ =
 
2 2
min 0,763 0,262s sA mm mm A mm mm
+∴ = =>
 
Se coloca: 21 14 @ 200 0,77smm mm A mm mm+∅ ∴ =
 
 
Se verifica la ductilidad y la capacidad de momento para el sA +  colocado: 
1) Ductilidad, utilizando la expresión 4.41: 
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0,77 411,88 15,85
0,85 0,85 23,54 1
s y
c
A f
a mm
f b
⋅ ∗
= = =
⋅ ⋅ ∗ ∗
 
 
Se determina el máximo valor de ductilidad aplicando la ecuación 
4.46: 
0,357 0,357 153 54,62a d mm≤ ⋅ = ∗ =
 
Se cumple: 1 ,625,85 54 mmmm <
 
 
2) Momento resistente, utilizando la expresión 4.40: 
15,850.90 0,77 411,88 153
2 2n s y
aM A f dφ φ    ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − = ∗ ∗ ∗ −   
   
 
41392,72 41,39nM N mm mm kN m mφ ⋅ = ⋅ = ⋅
 
n uM Mφ +⋅ ≥
 
Se cumple: 41,39 38,53kN m m kN m m⋅ ≥ ⋅
 
tanresistente solici teM M≥
 
∴
 
Armadura principal Positiva sA + : 
colocar en la parte inferior de la losa del tablero 
( )21 14 @ 200 0,77smm mm A mm mm+∅ =
 
 
c) Determinación del refuerzo principal negativo sA −  
Con los datos de la tabla 4.31, la figura 4.58 y conocidos el momento 
máximo negativo de diseño (Sección A-A) y la altura efectiva de la 
armadura negativa, se procede con el cálculo de refuerzo: 
28202,54 28,20A AM N mm mm kN m m− = − ⋅ = − ⋅
 
133negd mm=
 
- Cálculo de sA − , aplicando la expresión 4.43: 
228202,54 0,642
330 330 133
u
s
MA mm mm
d
−
−
≈ = =
⋅ ∗
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- Calculo el minsA , aplicando la expresión 4.48: 
2
min
0,03 ' 0,03 23,54 1 133 0,228
411,88
c
s neg
y
fA b d mm mm
f
⋅ ∗
= ⋅ ⋅ = ∗ ∗ =
 
2 2
min 0,642 0,228s sA mm mm A mm mm
−∴ = =>
 
Se coloca: 21 14 @ 200 0,77smm mm A mm mm+∅ ∴ =
 
 
Se verifica la ductilidad y la capacidad de momento para el sA −  colocado: 
1) Ductilidad, se utiliza la expresión 4.41: 
0,77 411,88 15,85
0,85 0,85 23,54 1
s y
c
A f
a mm
f b
⋅ ∗
= = =
⋅ ⋅ ∗ ∗
 
Se determina el máximo valor de ductilidad aplicando la ecuación 
4.46: 
0,357 0,357 133 47,48a d mm≤ ⋅ = ∗ =
 
Se cumple: 1 ,485,85 47 mmmm <
 
 
2) Momento resistente, utilizando la expresión 4.40: 
15,850.90 0,77 411,88 133
2 2n s y
aM A f dφ φ    ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − = ∗ ∗ ∗ −   
   
 
35686,40 35,69nM N mm mm kN m mφ ⋅ = − ⋅ = − ⋅
 
 
| | | |n uM Mφ −∴ ⋅ ≥
 
Se cumple: | 35,69 | | 28,20 |kN m m kN m m− ⋅ ≥ − ⋅
 
tanresistente solici teM M≥
 
 
∴
 
Armadura principal Negativa sA − : 
colocar en la parte superior de la losa del tablero 
21 14 @ 200 0,77smm mm A mm mm+∅ ∴ =
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d) Determinación de la armadura secundaria 
d.1) Armadura de distribución ASD 
La armadura de distribución se coloca en la parte inferior de la losa 
perpendicularmente al refuerzo principal requerido. 
 
La armadura de distribución se calcula aplicando la ecuación 3.36. 
3840% 67%
S
= ≤  
Dónde: 
1600efectivaS S mm= =  Longitud efectiva; (ver figura 4.48) 
Entonces:   3840% 96% 67%
1600
= = ≤
 
% 67%utilizar∴ =
 
 
Se calcula la armadura de distribución aplicando la fórmula 3.34. 
( )%SD s requeridaA A += ⋅  
20,67 0,76 0,51SDA mm mm= ∗ =  
 
∴
 
Armadura de Distribución ASD: 
colocar en la parte inferior de la losa del tablero 
perpendicularmente a la armadura principal 
( )21 14 @300 0,513SDmm mm A mm mm∅ =  
 
d.2) Armadura por contracción del Hormigón Armado y 
Variación de Temperatura Ambiental (AST) 
Este refuerzo por temperatura (AST min) se debe colocar en cada dirección 
en la cara expuesta del tablero cumpliendo con las siguientes 
condiciones: 
1) ( )
0,75
2ST y
b tA
b t f
⋅ ⋅≥
⋅ + ⋅
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2) 2 20,233 1,27STmm mm A mm mm≤ ≤  
 
Por consiguiente para nuestro caso:  
1b mm= ;  Se calcula para el ancho de 1mm; 
200t mm= ;  Espesor total de la losa; 
 
Entonces aplicando la fórmula 4.49.: 
( ) ( )
0,75 0,75 1 200
2 2 1 200 411,88ST y
b tA
b t f
⋅ ⋅ ∗ ∗≥ =
⋅ + ⋅ ∗ + ⋅
 
20,000906STA mm mm=  
 
Como minST STA A< , se adopta un valor de la armadura igual a: 
2
min 0,233ST STA A mm mm= =  
 
Se debe tener en cuenta que el espaciamiento máximo: 
- max 3 3 200 600s t mm= ⋅ = ∗ =  
- max
45s cm≤
 
max 45s cm∴ ≤  
∴
 
Armadura por Variación de Temperatura Ambiental AST: 
colocar en la parte superior de la losa del tablero 
perpendicularmente a la armadura principal (negativa) 
( )21 10 @300 0,262STmm mm A mm mm∅ =  
 
VII. Control de la fisuración – Estado Límite de Servicio 
El aparecimiento de grietas en las estructuras de hormigón armado se 
analiza para la Combinación de Cargas 1 del Estado Límite de Servicio. 
 
La fisuración se controla estableciendo como límite en la armadura bajo 
cargas de servicio (fS) un esfuerzo de tensión admisible (fsa) y si el 
esfuerzo en la sección transversal excede el 80 % del módulo de ruptura 
(fc>0,8fr). 
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a) Verificación del sA +
 
para la combinación de carga 1 del Estado 
Limite de Servicio 
Se analiza la máxima solicitación en el acero  por Momento positivo (que 
se produce en el primer vano interior del tablero a la distancia igual a 
0,4·S). Para esta combinación los coeficientes de modificación y de carga 
son: 
1,0 1,0 1,0 1,0D R Iη η η η= ∗ ∗ = ∗ ∗ =
 
1,0DC DWγ γ= =
 
1,0LLγ =
 
 
Para determinar el momento máximo para la combinación de carga 1 del 
Estado Límite de Servicio se aplica la expresión 4.51, reemplazando los 
valores de los momentos parciales obtenidos en la Sección 0,4·S  (tabla 
4.29): 
max 0,4 1,33S DC DW LLM M M M M
+ +∴ = = + + ×  
( ) ( ) ( )max 0,4 268,98 1563,60 222,78 1,33 17157,78SM M+ += = − − + + ×  
max 0,4 21210,05 21,21SM M N mm mm kN m m
+ +
= = ⋅ = ⋅  
 
Se verifica la relación entre el  esfuerzo de compresión del hormigón y el 
esfuerzo de rotura, dada por la expresión 4.52: 
0,8c rf f> ⋅  
- Si la desigualdad se cumple, entonces el elemento de hormigón 
armado SE FISURA, 
- si la desigualdad NO se cumple, entonces el elemento de hormigón 
armado NO SE FISURA 
 
El esfuerzo de compresión (fc) es determinado mediante la ecuación 4.53: 
max
2
6
c
Mf
b h
+
⋅
=
⋅
 
Dónde: 
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1,0b mm=  Longitud de tramo efectiva (mm); 
200 15 185sacrificialh t h mm= − = − = , (Ver figura 4.58); 
 
Entonces:  ( )2
6 21210,05 3,72 3,72
1 185c
f Pa mm MPa m∗= = =
∗
 
 
El esfuerzo de rotura está dado por la expresión 4.54: 
( )0,8 0,8 0,63 'r cf f⋅ = ∗ ∗  
( )0,8 0,8 0,63 23,54 2,45rf MPa⋅ = ∗ ∗ =  
 
Se compara los valores del esfuerzo de compresión y el 80 % del 
esfuerzo de rotura: 
3,72 2,45MPa m MPa m>  
Se encuentra que 0,8c rf f> ⋅  se cumple 
∴
 
La sección transversal se fisura 
 
Esto significa que se requiere: 
 Verificar el espaciamiento máximo de la armadura principal 
positiva (inferior) 
Para el caso del diseño se tienen los siguientes datos: 
cd =
 
Espesor del hormigón desde la fibra extrema en tensión al 
centro de la varilla (expresión 4.56). 
inf 2
v
cd r
φ
= +
 
min
1425 32 50
2c
d mm r mm= + = ≤ =
 
h =
 
Espesor o altura promedio del elemento
 
200 15 185sacrificialh t h mm= − = − = ; (Ver figura 4.58) 
sβ =
 
Relación ancho grieta en cara en tensión y ancho de grieta a 
nivel del refuerzo (expresión 4.57). 
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( ) ( )
321 1 1,29
0,7 0,7 185 32
c
s
c
d
h d
β = + = + =
× − × −
 
sf =
 
Esfuerzo de servicio (expresión 4.58). 
0,60 0,60 411,88 247,13s yf f MPa= ⋅ = ∗ =  
0,75eγ =
 
(Exposición Clase 2 = superficies de apariencia 
cuidada y control de la aparición de la corrosión). 
200s mm=
 
Separación adoptada para las varillas de la armadura 
positiva sA +
 
 
Reemplazando estos valores en la ecuación 4.55, se obtiene un 
espaciamiento de: 
123000 1230002 1,75 2 32 223,42
1,29 247,13e cs s
s d mm
f
γβ≤ × − ⋅ = × − ∗ =⋅ ∗  
 
De la comparación entre el valor adoptado para la separación de las 
varillas y el máximo, se encuentra que: 
max20 223,420adoptados mm s mm== <
 
∴
 
Se cumple 
 
 verificar del valor del esfuerzo de servicio fS  al que estaría 
sometida la armadura considerando la sección fisurada 
En primer lugar se determina la ubicación del eje neutro (e.n.) de la 
sección transversal transformada (sección rectangular), asumiendo que la 
zona comprimida del hormigón  se halla en la parte superior por encima 
de la armadura negativa (fig. 4.59) y luego se procede a calcular el 
esfuerzo de trabajo del acero positivo en la sección fisurada (factor de 
inercia de la sección transformada fisurada). 
Para 23,54cf MPa=
 
224,8 24,8Ec kN mm MPa= =
 
2200 200Es kN mm MPa= =
 
- 282 - 
 
La relación entre los módulos de elasticidad está dada por la expresión 
4.59: 
200 8
24,8
Es
n entero entero
Ec
  
= = =  
   
 
 
Figura 4.59. Ubicación del Eje Neutro para la verificación del sA +  
 
Para la sección transformada (fig. 4.59): 
. .
0e nM =∑
 
( ) ( )'2 s s pos
xb x n A d x n A d x− + ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ − 
   
( ) ( )21 0,5 8 0,77 52 8 0,77 153x x x∗ ∗ = ∗ ∗ − + ∗ ∗ −
 
2 24,63 2524,58 0x x+ − =
 
39,42 ' 52x mm d mm=<=
 
∴
 
El e.n. esta sobre la armadura principal negativa (Fig. 4.56) 
 
El esfuerzo de trabajo en la sección fisurada transformada es función de 
la respectiva inercia, la misma que se calcula con la ecuación 4.61: 
( ) ( )3 22'3cr s s pos
b xI n A d x n A d x− +⋅= + ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ −  
( ) ( )3 2 21 39,41 8 0,77 52 39,41 8 0,77 153 39,413crI
∗
= + ∗ ∗ − + ∗ ∗ −
 
x
y
15
m
m
r 
in
f +
 
Ø
/2
=
 
32
m
m
r 
su
p 
=
 
60
m
m
d 
po
s 
=
 
15
3m
m
d 
' 
=
 
52
m
m
18
5m
m
b As (+) = 0,77 mm2/mm
As (-) = 0,77 mm2/mm
e.n.
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4100827,78crI mm mm=
 
 
Por tanto el esfuerzo de tensión en el acero inferior ( )sA +  se determina 
mediante la expresión 4.60: 
( )max 21210,05 153 39,418 191,15
100827,78s cr
M yf n MPa
I
+  ∗ − ⋅
= ⋅ = ∗ =   
     
 
Con este nuevo valor de
 
sf  se calcula el valor del espaciamiento máximo 
(expresión 4.55):
 
123000 1230002 0,75 2 32 307,59
1,29 191,15e cs s
s d mm
f
γβ≤ × − ⋅ = × − ∗ =⋅ ∗  
 
De la comparación entre el valor adoptado para la separación de las 
varillas y el máximo, se encuentra que: 
max20 307,590adoptados mm s mm== <
 
 
Por tanto, se ratifica que la Armadura principal Positiva sA + , a colocarse 
en la parte inferior de la losa del tablero es 1 14 @200mm mm∅
( )20,77sA mm mm+ = . 
 
b) Verificación del sA −
 
para la combinación de carga 1 del Estado 
Limite de Servicio 
Se aplica un procedimiento similar al de la verificación de la armadura 
negativa, pero con la solicitación del momento negativo determinado en la 
sección correspondiente a la cara interna de la viga externa ( )A AM − , para 
la combinación de cargas 1 del estado límite de servicio con los valores 
de los coeficientes de modificación ( )1η = , de carga
 
( )1γ =  y de impacto 
( )33%
 
respectivos (expresión 4.50). 
1 1,0 1,0 1,0 1,0 1 100S i i i
IMU Q DC DW LLη γ
−
  
= ⋅ ⋅ = × × + × + × +  
  
∑
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En la expresión 4.62 se reemplazan los valores de los momentos flectores 
parciales por carga muerta (DC  y DW) y por carga viva (LL) de la tabla 
4.31 obtenidos en la sección A-A: 
max 1,33A A DC DW LLM M M M M− − −= = + + ×
 
( ) ( ) ( )max 4243,18 2805,28 5,89 1,33 12252,90A AM M− − −= = − + + × −  
max 14852,57 14,85A AM M N mm mm kN m m− − −= = − ⋅ = ⋅
 
 
Para determinar el factor de inercia de la sección transformada fisurada se 
ubica el respectivo eje neutro (e.n.), suponiendo que se halla sobre la 
posición del sA +  (fig. 4.60): 
. .
0e nM =∑
 
( ) ( ) ( )1 '2 s s neg
xb x n A x d n A d x+ − ⋅ ⋅ + − ⋅ ⋅ − = ⋅ ⋅ − 
   
( ) ( ) ( )21 0,5 8 1 0,77 32 8 0,77 133x x x∗ ∗ + − ∗ ∗ − = ∗ ∗ −
 
2 23,09 1982,72 0x x+ − =
 
34,45 ' 32x mm d mm=>=
 
∴
 
El e.n. esta sobre la armadura principal positiva (fig. 4.60) 
 
Figura 4.60. Ubicación del Eje Neutro para la verificación del sA −  
x
y
r 
su
p 
-
 
h 
sa
cr
if 
+
 
Ø
/2
=
 
52
m
m
d 
n
e
g 
=
 
13
3m
m
d 
' 
=
 
32
m
m
18
5m
m
b As (+) = 0,77 mm2/mm
As (-) = 0,77 mm2/mm
e.n.
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Para determinar el factor de inercia de la sección transformada fisurada se 
ubica el respectivo eje neutro (e.n.), suponiendo que se halla sobre la 
posición del sA +  (Fig. 4.60): 
 
El factor de inercia de la sección transformada fisurada (ecuación 4.63): 
( ) ( ) ( )3 221 '3cr s s neg
b xI n A x d n A d x+ −⋅= + − ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ −  
( ) ( ) ( )3 2 21 34,45 8 1 0,77 34,45 32 8 0,77 133 34,453crI
∗
= + − ∗ ∗ − + ∗ ∗ −
 
473463,27crI mm mm=
 
 
El esfuerzo de tensión en el acero superior sA −  es (expresión 4.60): 
( )14852,57 133 34,458 159,39
73463,27
A A
s
cr
M yf n MPa
I
−
−
 ∗ − ⋅
= ⋅ = ∗ =   
   
 
 
El espesor del hormigón desde la fibra extrema en tensión al centro de la 
varilla ( )cd
 
se determina mediante la expresión 4.65: 
sup
1460 15 52
2 2
v
c sacrificiald r h mm
φ
= − + = − + =
 
 
Como min52 50cd mm r mm=>= , entonces se adopta: 
50cd mm=
 
 
185 ;h mm=
 
Espesor o altura promedio del elemento (Ver figura 4.58) 
 
La relación ancho grieta en cara en tensión y ancho de grieta a nivel del 
refuerzo se calcula con la expresión 4.57. 
( ) ( )
501 1 1,53
0,7 0,7 185 50
c
s
c
d
h d
β = + = + =
× − × −
 
 
Reemplazando estos valores en la ecuación 4.55, se obtiene un 
espaciamiento de: 
- 286 - 
 
123000 1230002 0,75 2 50 278,51
1,53 159,39e cs s
s d mm
f
γβ≤ × − ⋅ = × − ∗ =⋅ ∗  
max 278,51s mm∴ =  
 
De la comparación entre el valor adoptado para la separación de las 
varillas y el máximo, se encuentra que: 
max20 278,510adoptados mm s mm== <
 
 
Por tanto, se ratifica que la Armadura principal Positiva sA − , a colocarse 
en la parte inferior de la losa del tablero es 1 14 @200mm mm∅
( )20,77sA mm mm− = . 
 
VIII. Armado del tablero: Vanos internos 
Como se trata de un tablero sobre múltiples vigas no se requiere 
investigar el Estado Límite de Fatiga, por tanto los resultados obtenidos, 
hasta el momento, ya permiten proceder al armado de los vanos internos 
del tablero, que está constituido por cuatro capas de armadura distribuida 
uniformemente de la siguiente forma: 
 
COLOCAR: 
• en la parte superior de la losa del tablero 
: 1 14 @ 200sA mm mm− ∅
 
(perpendicular al trafico) 
:1 10 @300STA mm mm∅  (paralela al trafico) 
Los extremos terminar en ganchos estándar a 180° 
• en la parte inferior de la losa del tablero 
: 1 14 @ 200sA mm mm− ∅
 
(perpendicular al trafico) 
:1 14 @300SDA mm mm∅  (paralela al trafico) 
Los extremos terminar en ganchos estándar a 90° 
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Figura 4.61. Armado de los vanos interiores del tablero 
 
IX. Comprobación de la resistencia del voladizo 
Se verifica si es suficiente prolongar el sA −  de la zona interior del tablero 
al voladizo para resistir las solicitaciones provenientes del choque de los 
vehículos contra la protección lateral o si es necesario añadir armadura 
adicional con ese objetivo. Para ello se analizan los mismos aspectos 
determinados en el literal 4.3.1-VIII del presente trabajo de graduación: 
 
a) Estado Limite de Resistencia – Combinación de cargas 1 
Se verifica que: Z Z A AM M− −− −≤  
- Si se cumple, entonces es suficiente prolongar el sA −
 
principal de 
la zona interior del tablero hacia el voladizo, 
- Si no se cumple, entonces se añadir sA −
 
adicional al de la zona 
interior en el voladizo. 
 
Como paso inicial se determinan los momentos parciales de cada una de 
las cargas solicitantes en la sección crítica (Sección Z-Z, fig. 4.62): 
- Carga muerta de la losa del tablero (D), expresión 4.66: 
( )22
2
V
D D
L b
M w
−
= − ⋅  
( )23 1000 400 24,71 10 1506,29
2D
M N mm mm−
−
= − × ∗ = − ⋅  
2000mm
1Ø14mm@200mm1Ø10mm@300mm
400mm 400mm
t=
 
20
0m
m
1600mm
1Ø14mm@200mm1Ø14mm@300mm
r 
=
 
25
m
m
r 
=
 
60
m
m
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- Carga muerta de la protección lateral (D), expresión 4.67: 
( )2b b V CGM P L b d= − ⋅ − −  
( )3,98 1000 400 2 191,50 2422,84bM N mm mm= − ∗ − − = − ⋅
 
 
- Carga muerta de la capa de rodadura (DW), expresión 4.68: 
( )21 22DW DW V pM w L a b= − ⋅ ⋅ − −  
( )231 1,10 10 1000 450 400 2 233,06
2DW
M N mm mm−= − ∗ ∗ ∗ − − = − ⋅
 
 
- Carga viva (LL), utilizando las expresiones 4.69 y 4.70: 
Considerando: m= 1,20 (1 vía cargada) 
725001,20 64,53
1348
R
LL
V
PP m N mm
E
   
= ⋅ = ∗ =   
  
 
( )300 2LL LL V pM P L a b= − ⋅ − − −  
( )64,53 1000 450 300 200 3226,40LLM N mm mm= − ∗ − − − = − ⋅
 
 
Figura 4.62. Cargas y Sección de análisis para el diseño del voladizo 
Lv= 1000mm
Pb PLL
Z
MZ-Z
wDW
Eje viga
200mm 200mm
450mm
300mm bp=250mm
400mm
1200mm
d CG =191,50mm
wD
200mm
Z
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Tipo Carga Nomenclatura AASHTO Componente 
M Z-Z 
( )N mm mm⋅  
Carga Muerta 
DC 
Losa Tablero -1506,29 
Protección Lateral -2422,84 
DW Capa Rodadura -233,06 
Carga Viva LL Carga Camión -3226,40 
Tabla 4.32. Momentos flectores parciales en la sección Z-Z por carga 
muerta y carga viva 
 
En la expresión de la combinación de cargas 1 del Estado Límite de 
Resistencia (expresión 4.33): 
( )1,75i i i P PU Q DC DW LL IMη γ η γ η γ η = ⋅ ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ∑  
Reemplazando los valores de los momentos y los valores de los 
coeficientes determinados para los valores de carga máxima: 
- Coeficiente de modificación de carga: 
0,95Dη = , factor de ductilidad, adoptado para componentes y 
conexiones con medidas adicionales de ductilidad. 
1,05Rη = , factor de redundancia, adoptado para elementos no 
redundantes. 
1,05Iη = , factor de importancia, adoptado para puentes 
importantes. 
Se aplica la expresiones 3.27 para el cálculo de η
 
1,05 0,95 1,05 1,05 0,95D R Iη η η η= = ∗ ∗ = ∗ ∗ ≥  para cargas con iγ
 
máximos. 
- Coeficiente de modificación de carga (tabla 3.15): 
1,25pγ = , (Máximo) para efectos de carga muerta (DC) de la 
protección lateral, y de la losa del tablero. 
1,50pγ = , para efectos por carga muerta (DW) de la capa de 
rodadura. 
1,75pγ = , para los efectos de la carga viva (LL) e impacto (IM). 
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- Factor de impacto:  33%IM =  
 
Reemplazando los valores de la tabla 4.32 y se determina el momento 
máximo negativo solicitante en la sección Z-Z será: 
( ) ( )
( )
1,25 1506,29 2422,84 1,50 233,06
1,05
1,75 1,33 3226,40Z Z
M
−
 ∗ − − + ∗ −
= ∗  
+ ∗ ∗ −    
13375,47 13,38Z ZM N mm mm kN m m− = − ⋅ = − ⋅  
Este valor calculado se compara con el maxM −  de diseño: 
13375,4 14852 77 ,5Z Z A AM N mm mm M N mm mm− −= − ⋅ < = − ⋅
 
∴
 
Es suficiente con prolongar el sA −
 
de la zona interior del tablero 
hacia el voladizo (para resistir los esfuerzos de la Combinación 1 del 
Estado Límite de Resistencia) 
 
b) Estado Limite de Evento Extremo – Combinación 2 
Este puente se ha previsto la instalación de una protección vehicular 
lateral tipo abierta provista de postes y vallas vehiculares de hormigón 
armado, el momento por mm lineal de voladizo ( )dM , y la tensión por 
metro lineal de tablero ( )T , son los mismos que los se determinaron para 
el tablero sobre 4 vigas longitudinales simplemente apoyadas (numeral 
4.3.1. del presente trabajo de graduación): 
45040,00dM N mm mm= − ⋅  
55,14T N mm=
 
Se aplica la expresión 4.71 para calcular el Momento para la Combinación 
2 del Estado Límite de Evento Extremo: 
[ ]2 1,75n i i i EE P P dM Q U DC DW Mφ η γ η γ η γ η−⋅ = ⋅ ⋅ = = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅∑  
 
En donde reemplazando los momentos calculados para la sección Z-Z 
(tabla 4.32), el momento debido al choque de los vehículos y los 
coeficientes siguientes: 
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- Coeficiente de modificación de carga: 
1,00Dη = , factor de ductilidad, adoptado para diseños y 
detalles convencionales. 
1,00Rη = , factor de redundancia, adoptado para niveles 
convencionales de redundancia. 
I no existeη = , 
Se aplica la expresión 3.27 para el cálculo de η
 
1,00 1 1 1 0,95D R Iη η η η= = ∗ ∗ = ∗ ∗ ≥  para cargas con iγ
 
máximos. 
- Coeficiente de modificación de carga (tabla 3.15): 
1,25pγ = , (Máximo) para efectos de carga muerta (DC) 
de la protección lateral, y de la losa del tablero. 
1,50pγ = , para efectos por carga muerta (DW) de la capa 
de rodadura. 
1,75pγ = , para los efectos de la carga viva (LL) e impacto 
(IM). 
- Coeficiente de modificación de carga [7]: 1,00φ =  
Entonces: 
[ ]1,00 1,25 1,50 1,75u DC DW dM M M M= ⋅ + ⋅ + ⋅
 
( ) ( ) ( )1,00 1,25 1506,00 2422,84 1,50 233,06 1,75 45040,00uM  = ∗ ∗ − − + ∗ − + ∗ − 
50301,01 50,30uM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅
 
 
c) Refuerzo adicional en el voladizo 
Como | 50,30 | | 13,38 |u Z ZM kN m m M kN m m−= − ⋅ = − ⋅> , es necesario 
verificar si el acero adicional al sA −  que se prolonga desde el vano interior 
del tablero,  que se calculó anteriormente es suficiente o si resulta 
necesario añadir más refuerzo al, y se debe verificar que el Momento 
Solicitante ( )uM  sea menor que el Momento Resistente Reducido por la 
tensión axial.
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tansolici te resistente reducidoM M≤
 
 
Si se añade una varilla 12v mmφ =  a la varilla  12 @200v mm mmφ = de la 
parte superior del tablero, la armadura negativa total es:  
2153,94 113,10 1,34
200s
A mm mm+= =
 
 
Entonces el momento resistente se calcula aplicando la ecuación 4.40: 
2n s y
aM A f dφ φ  ⋅ = ⋅ ⋅ ⋅ − 
 
 
Dónde:  
1,00φ =
 
Factor de resistencia para el estado límite de evento 
extremo [7]. 
133negd d mm= =
 
Altura efectiva (Fig. 4.58). 
 
El factor “a” se calcula con la expresión 4.41: 
1,34 411,88 27,49
0,85 0,85 23,54 1
s y
c
A f
a mm
f b
⋅ ∗
= = =
⋅ ⋅ ∗ ∗
 
Entonces:  27,491 1,34 411,88 133
2n
Mφ  ⋅ = ∗ ∗ ∗ − 
 
 
65582,07 65,58nM N mm mm kN m mφ ⋅ = ⋅ = ⋅  
 
Se considera que el área total de refuerzo longitudinal en el voladizo del 
tablero s totalA  es la suma del área de la armadura superior y la armadura 
inferior:  
( )sup 1 10 1 14 @ 200s v vA mm mm mmφ φ= +  
inf 1 14 @ 200s vA mm mmφ=  
sup infs total s sA A A= +  
2113,10 153,94 153,94 2,10
200s total
A mm mm+ +∴ = =
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1,0 2,10 411,88 866,95n s total yP A f N mmφ φ∴ ⋅ = ⋅ ⋅ = ∗ ∗ =  
 
Reemplazando los valores respectivos en la ecuación 4.73 y como 
55,14uP T kN m= = , se obtiene el Momento Resistente Reducido: 
55,141 65,58 1 61,41
866,95
u
u n
n
PM M kN mm mm
P
φ φ
   ≤ ⋅ ⋅ − = ∗ − = ⋅   
⋅   
 
 
Como para el estado límite de Evento Extremo-2 el momento solicitante 
es: 
50301,01 50,30uM N mm mm kN m m= − ⋅ = − ⋅
 
 
Se cumple que el valor del momento solicitante ( )uM  es menor que el 
Momento Resistente Reducido: 
tansolici te resistente reducidoM M≤  
50,30 61,41kN m m kN m m∴ ⋅ ≤ ⋅
 
 
Por consiguiente se acepta en el voladizo, la adición al sA − , que se 
prolonga desde el vano interior del tablero de: 
 
1 12 @200mm mm∅  en la parte superior 
 
Figura 4.63. Armadura total del voladizo del tablero 
As (-)
1
3 As (+) minimo
As adicional
1Ø14mm@200mm
1Ø12mm@200mm
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d) Longitud de desarrollo para gancho estándar de la armadura 
principal superior del voladizo 
El refuerzo colocado en la parte superior del voladizo resiste directamente 
al momento de choque 45,04dM kN m m= − ⋅  del voladizo que se 
transmite a la parte inferior de la protección lateral, por consiguiente es 
necesaria la provisión de un gancho estándar a 180°. 
 
Para varillas en tensión de 420yf MPa≤
 
y diámetro 14v mmφ = ,  los 
ganchos estándar deben tener una longitud básica de desarrollo 
(expresión 4.76): 
'
100 100 14 288,58
23,54
v
hb
c
l mm
f
φ⋅ ∗
= = =  
 
Se aplica una relación entre el sA  requerido y el sA  colocado, para 
determinar la longitud de desarrollo ( )dhl
 
requerida para el sA −
 
total 
colocado (expresión 4.77): 
1 2
1
d
dh hb
u
n
n
Ml l f f
PM
P
φ φ
= × × ×
 
⋅ ⋅ − 
⋅ 
 
1 0,7f = =
 
Factor de modificación para gancho de 90° garantiza un 
recubrimiento adecuado, 
2 0,2f = =  Para el caso de armadura recubierta con resina epóxica, 
45040,00288,58 0,70 1,20 177,79
61410,76dh
l mm= × × × =  
 
A su vez es necesario verificar la longitud de desarrollo disponible para el 
gancho en el voladizo, la cual se determina considerando como sección 
crítica de arranque de la armadura de la protección lateral (Fig. 4.64) 
cuando se produce el choque en la parte superior de la misma (expresión 
4.78): 
1414 162 183
2 2
v anclaje
dh disponible vl S mm
φφ −= + + = + + =  
- 295 - 
 
183 178dh disponible dh requeridal mm l mm>= =
 
 
∴Se adopta un gancho de 180 mm para la armadura principal superior 
 
Figura 4.64. Longitud de desarrollo del gancho a 180° del extremo de la 
armadura principal superior del voladizo 
 
e) Longitud de la varilla adiciona en la parte superior del voladizo 
del tablero 
Las varillas de 12y mmφ =
 
que se adicionan a la armadura principal 
superior del tablero en el voladizo, se deben extender más allá del eje de 
la viga externa hacia el interior del tablero. Por tanto se necesita 
determinar la distancia teórica  en la cual ya no es necesaria la varilla 
adicional, esta distancia (X) corresponde a la sección en donde el 
momento por carga muerta ( )CMM  más el momento provocado por las 
fuerzas del choque ( )dM  es igual al momento negativo resistente de 
diseño, para el cual se determinó la armadura principal negativa 
( )1 14 @ 200mm mm∅ : 
Distancia teórica X para:  CM d A AM M M −−+ =  
 
As (-) superior
Diametro= 14mm
162mm
183mm
178mm
(requerido)
(disponible)
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Para ello es necesario determinar el momento resistente para cubrir las 
solicitaciones del Estado Límite de Evento Extremo ( )1,00φ = ; se parte 
del valor del momento resistente calculado al verificar la armadura 
negativa en el tablero (Sección A-A de la viga externa) según el Estado 
Límite de Resistencia para el cual el coeficiente 0,90φ = : 
 
Entonces:  0,9 28202,54n nM M N mm mmφ ⋅ = × = − ⋅
 
28202,54 31336,16
0,90n
M N mm mm−∴ = = − ⋅  
 
Y para el estado límite de Evento Extremo en donde 1,00φ = , entonces el  
momento resistente adquiere el valor de: 
( )1,00 31336,16 31336,16nM N mm mmφ ⋅ = × − = − ⋅
 
 
Con los valores de las cargas unitarias determinadas: 
- Protección lateral: 3,98bP N mm= , carga ubicada a 191,50 mm 
del borde exterior (en el centro de masas) 
- Losa del voladizo: 34,71 10 ,Dw N mm−= ×  carga distribuida. 
- Capa de rodadura: 31,10 10 ,DWw N mm−= ×
 
carga distribuida desde 
el borde interno de la protección lateral. 
 
Se determinan los siguientes momentos parciales por carga muerta de 
cada elemento colaborante del voladizo con respecto al eje B de la viga 
exterior (tabla 4.29; fig. 57): 
Protección lateral: 3,98 808,50 3219,17PbM N mm mm= − × = − ⋅  
Losa voladizo: 
2
3 10004,71 10 2353,58 ,
2D
M N mm mm−= − × ∗ = − ⋅  
Capa rodadura: 
2
3 5501,10 10 166,87 ,
2DW
M N mm mm−= − × ∗ = − ⋅  
El momento total por carga muerta del voladizo es igual a la suma de los 
momentos parciales: 
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3617,34 3559,80 233,06 7410,20CM Pb D DWM M N mm mm+ += = − − − = − ⋅
 
 
Las reacciones a la carga muerta en el eje de la viga externa (tabla 4.29) 
debido al peso propio de la protección lateral, de la losa del voladizo, y de 
la capa de rodadura son respectivamente. 
6,05BR N mm=  (Protección lateral), 
9,92DR N mm=  (Losa del voladizo), 
1,97DWR N mm=  (Capa de rodadura), 
 
El momento total de las cargas del peso propio del voladizo con respecto 
al eje de la viga externa (eje B) y el efecto del choque vehicular: 
5739,62 45040,00 50779,62CM dM M N mm mm+ = − − = − ⋅  
 
Figura 4.65. Carga muerta por unidad de longitud de voladizo 
 
Si se asume, mayorando por el lado de la seguridad, un factor de 
continuidad de 0, 5  entonces el diagrama de momentos debido al 
choque, correspondiente al primer vano del tablero entre vigas 
longitudinales, puede considerarse conservadoramente que es lineal, con 
Lv= 1000mm
Pb
MPb+MD+MDW+....
Rb+RD+RDW+....
wDW
Eje viga
ap=450mm
dCG=191,50mm
wD
Pp
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un momento total por carga muerta (CM) y choque (d) en el eje de la viga 
exterior (eje B) igual a ( )CM dM M+
 
y de 0,5 ( )CM dM M⋅ +  en el eje de la 
primera viga interior (eje C),  como se ve en la figura 4.66. 
 
Figura 4.66. Diagrama de momento de choque en el primer vano interior 
del tablero 
 
Para calcular la distancia 0l , en donde se anula el efecto acumulado de la 
carga muerta y del choque vehicular, se establece la siguiente relación de 
triángulos: 
( )
0 0
0,5 CM dCM d M MM M
l S l
++
=
−
 
0
0 0
50779,62 25389,81 1333,33
2000
l mm
l l
= ∴ =
−
 
 
Y el valor del momento debido al choque de los vehículos que se 
transmite a la distancia X, medida desde el eje de la viga externa, se 
puede entonces calcular mediante la siguiente expresión aproximada: 
( ) ( )
0
1 ,CM dd X
XM M M
l
 
= + × − 
 
 
Al reemplazar los valores conocidos, la expresión se reduce a otra que 
contiene como incógnita a la distancia X: 
Lv= 1000mm
Eje B Eje C
S= 2000mm
MCM+Md=
-50779,62 N*mm/mm
0,5*(MCM+Md)=
25389,81 N*mm/mm
X= 802,37mm
lo= 1333,33mm
Md
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( ) 50779,62 1 ,1333,33d X
XM  = − × − 
 
 
( ) 50779,62 38,08d XM X= − +
 
 
De manera semejante, se pueden obtener las expresiones para los 
momentos por carga muerta para cada elemento colaborante en función 
de la distancia X: 
Protección lateral: 
( ) ( )( ) 3,98 808,50 6,05Pb X b CG PbM P Lv d X R X X X = − ⋅ − + + ⋅ = − ∗ + + ∗ 
 
( ) 3219,17 2,07Pb XM X= − + ⋅  
Losa del voladizo: 
( ) ( ) ( )2 231 1 4,71 10 1000 9,922 2D v DD XM w L X R X X X
−
= − ⋅ × + + ⋅ = ∗ × ∗ + + ⋅
 
( )
24707,17 0,50 0,0047D XM X X= − + ⋅ − ⋅
 
 
Capa de rodadura: en este caso su aporte es muy insignificante. 
( ) 0,00DW XM =  
 
A continuación se calcula el valor de la distancia  X  en donde el momento 
resistente para la combinación de cargas 2 del Estado Límite de Evento 
Extremo con 1,00φ =  es igual a: 
31336,16nM N mm mmφ ⋅ = − ⋅
 
 
Las especificaciones AASHTO actuales [7] establecen un factor de carga 
1,25DCγ =
 
y 1,50DWγ =
 
pero es de recordar que aquí  la contribución de la 
capa de rodadura se considera nula: 
 
( ) ( ) ( ) ( )DC DW CTu X DC X DW X CT XM M M Mη γ γ γ = × ⋅ + ⋅ + ⋅   
( ) ( ) ( ) ( )39500,98 1,0 1,25 1,0u X DC X d XM M M A − = = × ⋅ + ⋅ 
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En la ecuación (A) reemplazando las expresiones de ( )Pb XM , ( )D XM  que 
corresponden al momento por carga muerta ( )DC XM  y la del momento por 
choque vehicular ( )d XM , se resuelve para X:  
231336,16 60687,55 41,30 0,0059X X− = − + ⋅ − ⋅
 
2 7019,42 4988373,98 0X X− ⋅ + =
 
802,37 802X mm mm∴ = ≈
 
 
Para cubrir las incertidumbres del análisis teórico al valor de X  se añade 
15 veces el diámetro de la barra o varilla ( )bd
 
´ 15 15 12 180bl d mm= × = ∗ =
 
´ 802 180 982totall X l mm∴ = + = + =
 
Medida desde el eje de la viga externa (eje B) hacia el interior del tablero 
 
Se verifica 982totall mm= , con la longitud de desarrollo dl
 
medida desde la 
cara de la viga (que sirve de apoyo) y se selecciona el mayor valor. 
 
La longitud básica de desarrollo dl  para una varilla en tracción de 12 mm  
de diámetro (<Nº 36) es el mayor valor de entre: 
1) 
´
113,10 411,880,02 0,02 192,04
23,54
b y
db
c
A f
l mm
f
⋅ ∗
= × = × =  
2) 0,06 0,06 12 411,88 296,55db b yl d f mm≥ × × = ∗ × =  
Dónde: 
 
2113,10 ,bA mm=  Área de varilla. 
12 ,bl mm=  Diámetro de varilla. 
∴
 
El mayor valor 296,55dbl mm=
 
Si los factores de modificación son:  
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1 1,0f = =  Para garantizar un recubrimiento adecuado a paquetes de 
varillas,  
2 1,2f = =  Para el caso de armadura recubierta con resina epóxica, 
1 2d dbl l f f= ⋅ ⋅
 
296,55 1,0 1,2 355,86dl mm= ∗ ∗ =
 
400296,55 555,86
2 2
w
d
bl mm⋅ = ∗ =
 
Dónde: 
 
400wb mm=  Ancho de viga. 
 
Se compara los requerimientos por momento resistente: 
555,´ 982 86
2tota
w
dll X l mm
bl mm= + = > ⋅ =
 
 
∴
 
Entonces se extiende la varilla de 12V mmφ =
 
hasta una  
985totall mm=
 
medida desde el eje exterior hacia el interior del tablero 
 
f) Armadura inferior del voladizo 
En la parte inferior de la losa del voladizo para garantizar la configuración 
de la pieza se proporciona un tercio de la armadura positiva del vano [7]. 
2
20,77 0,257
3 3
sA mm mm mm mm
+
= =  
( )21 10 @ 300 0,262smm mm A mm mmφ∴ =  
 
La separación de las varillas debe cumplir con las restricciones siguientes: 
3 3 250 750s t mm≤ ⋅ = ∗ =  
450s mm≤
 
 
∴
 
Se adopta varillas de 1 10 @300mm mmφ
 
con gancho a 90° 
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X. Armado del voladizo del tablero y del primer vano interno 
De los resultados obtenidos el armado del voladizo y del primer vano 
interno del tablero, está constituido por las siguientes capas de armadura 
distribuida uniformemente además de las correspondientes a la armadura 
secundaria (de Temperatura STA  y de Distribución ( SDA ) establecidas para 
el resto del tablero: 
 
COLOCAR: 
• En la parte superior de la losa del voladizo del tablero 
formando un paquete: 
( )1 12 1 14 @ 200mm mm mm∅ + ∅
 
Los extremos terminar en ganchos a 180°: 
• En la parte inferior de la losa del voladizo del tablero: 
1 10 @300mm mm∅  
 
Figura 4.67. Armado del voladizo del tablero 
985mm250mm
200mm
1Ø14mm@200mm
1Ø10mm@300mm
1Ø14mm@200mm
As (+)
1Ø12mm@200mm
2000mm
0,40m
1000mm
As (+)
r= 25mm
r= 60mm
10
00
m
m
450mm
- 303 - 
 
4.3.4. Diseño de tablero para puente vehicular de 2 vías de 
circulación, con 5 vigas longitudinales de dos vanos 
I. Prediseño 
El tablero lo diseñamos por el criterio de los Estados Limite, con armadura 
perpendicular al tráfico, tiene un ancho fijo (W) de 10,00 m, apoyado 
sobre 5 vigas longitudinales continuas de dos vanos, y protecciones 
laterales vehiculares que deben ser construidas luego de fundido el 
tablero del puente.  
 
Datos: 
Todos los datos son los mismos que para el tablero sobre 5 vigas 
longitudinales simplemente apoyadas (numeral 4.3.3. del presente 
trabajo de graduación), excepto que se trata de: 
• Puente de vigas longitudinales continuas, de dos vano 
Tanto el espaciamiento entre vigas ( )S , la longitud del voladizo ( )Lv , así 
como la longitud efectiva ( )efectivaS
 
y el ancho de la vigas ( )b , son los 
mismos que el tablero sobre 5 vigas longitudinales simplemente apoyadas 
(numeral 4.3.3. del presente trabajo de graduación). 
 
Por tratarse de un tablero apoyado sobre vigas continuas de dos vanos, la 
determinación del espesor de la losa ( )t  discrepa del tablero sobre vigas 
longitudinales simplemente apoyadas, y se lo calcula de acuerdo a la 
tabla 3.17. 
min
3000
30
St +≥  
Dónde: 
S = efectivaS =  1600 mm; Luz efectiva (ver figura 4.48). 
 
Entonces:  min
1600 3000
30
t +≥  
min 153,33t m≥
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Se adopta una dimensión manejable en obra para evitar la acumulación 
de errores, además por razones prácticas ya que se deben verificar las 
dimensiones del diseño. 
∴
 
Se adopta:  0,20t m=
 
 
El cálculo es idéntico al tablero sobre 5 vigas longitudinales simplemente 
apoyadas (numeral 4.3.3. del presente trabajo de graduación), ya que 
inclusive el peralte o espesor del tablero es el mismo por lo tanto las 
solicitaciones así como los resultados (momentos de diseño y acero de 
refuerzo) son los mismos. 
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CAPITULO 5. ANALISIS DE RESULTADOS 
5.1. DIFERENCIAS Y SEMEJANZAS GENERALES ENTRE LOS 
CRITERIOS DE DISEÑO DE LAS ESPECIFICACIONES AASHTO 
 Diferencias 
Las Especificaciones AASHTO Estándar se basa en la filosofía de la 
tensión nominal de trabajo, que analiza todas las cargas con el mismo 
nivel de incertidumbre, estas especificaciones se modificaron poco a 
poco, mediante el ajuste de los factores de modificación de cargas para 
reflejar la variabilidad de ciertos tipos de carga, en tanto que las 
Especificaciones AASHTO LRFD introduce factores con base 
probabilística para la modificación tanto de cargas como de resistencia a 
partir del conocimiento estadístico actual de las cargas y el 
comportamiento de las estructuras. 
 
Las Especificaciones AASHTO LRFD detallan los factores de modificación 
de carga, que dependen de la ductilidad, redundancia e importancia de la 
estructura; factores que afectan el margen de seguridad de los puentes, 
consideraciones que no son examinadas en las  Especificaciones 
AASHTO Estándar. 
 
Al comparar las Especificaciones AASHTO Estándar con las AASHTO 
LRFD, la diferencia principal la encontramos en el valor numérico de los 
factores de carga ( )γ
 
y de modificación ( )η . 
 
En las Especificaciones AASHTO Estándar la carga muerta consiste en el 
peso propio de la estructura y todas las cargas fijas vinculadas 
permanentemente a la misma, así por ejemplo en la superestructura: 
elementos soportantes como vigas principales pórticos, arcos, etc., 
tableros o sistemas de piso, elementos secundarios como protecciones 
laterales, diafragmas, etc. Mientras que en las Especificaciones AASHTO 
LRFD las cargas muertas se dividen en: 
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- Peso propio de los elementos estructurales y no estructurales (DC), 
y 
- Peso propio de la capa de rodadura e instalaciones (DW). 
 
La combinación de cargas es otra de las diferencias notable entre ambas 
Especificaciones ya que los estados límite que se aplican en las 
Especificaciones AASHTO LRFD sustituyen a los grupos de carga 
indicados en las Especificaciones AASHTO Estándar. 
 
La carga viva vehicular constituye otra de las diferencias, ya que las 
últimas versiones de las Especificaciones AASHTO Estándar presentan 
cuatro tipos de camiones de diseño dependiendo del peso y cantidad de 
ejes H20-44, H15-44  y HS20-44, HS15-44 y una carga distribuida por 
ancho de vía más una  carga puntual que adquiere un valor para el 
cálculo de corte y otro para el caso del cálculo de momentos, mientras 
que las Especificaciones AASHTO LRFD reemplaza estas cargas por la 
combinación de tres componentes: 
- el camión de diseño el HL-93 , un conjunto de 3 ejes y cargas muy 
semejantes al camión HS20-44, 
- la carga de oruga HL-93, un conjunto de 2 ejes y cargas muy 
semejantes a la carga militar o especial , y 
- una carga distribuida por ancho de vía. 
 
Otra diferencia es la aplicación de la carga viva, puesto que en las 
Especificaciones AASHTO LRFD se aplican simultáneamente la carga 
vehicular (camión o de oruga) con la carga distribuida equivalente, 
mientras que en las Especificaciones AASHTO Estándar se evalúa por 
separado el efecto producido por dichas cargas.  
 
 Semejanzas 
Las Especificaciones AASHTO Estándar (LFD) como los LRFD presentan 
la misma hipótesis que es el de generar factores de carga para que se 
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introduzcan a las cargas de diseño y así obtener un comportamiento real 
sobre la estructura 
 
La incorporación de coeficientes de resistencia se dan para certificar un 
margen de seguridad mayor y el buen comportamiento de los materiales 
con los que se construyen las estructuras es otra de las similitudes entre 
los criterios de diseño de ambas Especificaciones. 
 
Para el caso de tableros tanto las Especificaciones AASHTO Estándar 
como LRFD coinciden en que si el espesor de la losa de hormigón resiste 
adecuadamente los momentos a flexión, no es necesario verificar al corte. 
 
5.2. COMPARACION DE LOS RESULTADOS DE DISEÑO 
OBTENIDOS 
5.2.1. Dimensionamiento geométrico 
Para el análisis se selecciona un puente de ancho total (W) de 10 000 
mm, este dato es fijo, pero tenemos como factor variable el número de 
vigas, procediéndose al diseño de 4 tableros de hormigón armado con 
armadura principal perpendicular al tráfico: 
- Tablero de 10000 mm de ancho para puente vehicular (2 vías de 
circulación), con 4 vigas longitudinales de un vano (fig. 5.1). 
- Tablero de 10000 mm de ancho para puente vehicular (2 vías de 
circulación), con 4 vigas longitudinales continuas de dos vano (fig. 
5.1). 
- Tablero de 10000 mm de ancho para puente vehicular (2 vías de 
circulación), con 5 vigas longitudinales de un vano (fig. 5.). 
- Tablero de 10000 mm de ancho para puente vehicular (2 vías de 
circulación), con 5 vigas longitudinales continuas de dos vano (fig. 
5.2). 
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Figura 5.1. Tablero apoyado sobre 4 vigas longitudinales 
 
 
Figura 5.2. Tablero apoyado sobre 5 vigas longitudinales 
 
Sección 
Transversal 
Ancho total 
del puente 
(W) 
Separación 
entre ejes de 
vigas (S) 
Longitud de 
voladizo 
(Lv) 
Espesor 
de tablero 
(t) 
Tableros sobre 4 
vigas simplemente 
apoyadas 
10 000 mm 2600 mm 1100 mm 250 mm 
Tableros sobre 5 
vigas simplemente 
apoyadas 
10 000 mm 2000 mm 1000 mm 200 mm 
Tabla 5.1. Dimensionamiento geométrico de tableros sobre vigas 
simplemente apoyadas 
 
 
1000mm
250mm
1500mm
50mm
450mm 9100mm
1000mm
450mm
BOMBEO 1%
Lv
1100mm
Lv
1100mm
S= 2600mm S= 2600mmS= 2600mm
t=250mm
Se=2200mm
b=400mmb=400mmb=400mmb=400mm
Se=2200mmSe=2200mm
Se=1600mm Se=1600mm
b=40mm b=40mm b=40mm b=40mm b=40mm
Se=1600mm
10
00
m
m
250mm 1
45
0m
m
50mm
450mm 9100 mm
W=10000 mm
450mm
BOMBEO 1%
Lv
1000mm
S= 2000mm
t=200mm
S= 200mm S= 200mm S= 200mm Lv
1000mm
Se=1600mm
- 309 - 
 
Sección 
Transversal 
Ancho total 
del puente 
(W) 
Separación 
entre ejes de 
vigas (S) 
Longitud de 
voladizo 
(Lv) 
Espesor 
de tablero 
(t) 
Tableros sobre 4 
vigas continuas 
de dos vanos 
10 000 mm 2600 mm 1100 mm 200 mm 
Tableros sobre 5 
vigas continuas 
de dos vanos 
10 000 mm 2000 mm 1000 mm 200 mm 
Tabla 5.2. Dimensionamiento geométrico de tableros apoyados sobre 
vigas continúas de dos vanos 
 
De la comparación de las dimensiones entre los tableros apoyados sobre 
cuatro vigas (fig. 5.1), la única dimensión que varía es el peralte de la losa 
(t), debido a que este espesor está condicionado por la continuidad de las 
vigas sobre las que se apoya el tablero (tabla 3.17); mientras que los 
tableros apoyados sobre 5 vigas (fig. 5.2), tienen el mismo 
dimensionamiento geométrico.  
 
5.2.2. Solicitaciones máximas de diseño 
Del cálculo realizado con ambas normativas las solicitaciones máximas 
para un tablero sobre cuatro vigas longitudinales simplemente apoyadas 
(tablas 5.1), y para un tablero sobre cinco vigas longitudinales 
simplemente apoyadas (tabla 5.2) nos indican que: 
 
Normativas Solicitaciones  
Tramos 
interiores
( )kN m m⋅  
Tramo en 
voladizo
( )kN m m⋅  
AASHTO 
Estándar 
Momento flector último 
positivo - Mu+ 50,72  -------------  
Momento flector último 
negativo - Mu- 50,72  47,21  
AASHTO 
LRFD 
Momento flector último 
positivo - Mu+ 47,28  -------------   
Momento flector último 
negativo - Mu- 35,55  29,52  
Tabla 5.3. Solicitaciones máximas de diseño para tableros sobre 4 vigas 
simplemente apoyadas 
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Normativas Solicitaciones  
Tramos 
interiores 
( )kN m m⋅  
Tramo en 
voladizo
( )kN m m⋅  
AASHTO 
Estándar 
Momento flector último 
positivo - Mu+ 38,09  -------------  
Momento flector último 
negativo - Mu- 38,09  44,23  
AASHTO 
LRFD 
Momento flector último 
positivo - Mu+ 38,62  -------------   
Momento flector último 
negativo - Mu- 28,20  14,85  
Tabla 5.4. Solicitaciones máximas de diseño para tableros sobre 5 vigas 
simplemente apoyadas 
 
Las solicitaciones máximas de diseño determinadas mediante la 
aplicación de las Especificaciones AASHTO Estándar son mayores que 
las obtenidas con las Especificaciones AASHTO LRFD, debido a que el 
análisis de cargas que se realiza mediante las Especificaciones Estándar 
es muy simple y no se asemeja a la realidad dejando un alto grado de 
incertidumbre, lo que no sucede con la Especificaciones AASHTO LRFD 
en donde se realiza un análisis más cuidadoso  de cargas. 
 
Una de las diferencias más notables es que con las Especificaciones 
AASHTO Estándar, las solicitaciones máximas de diseño para los tramos 
interiores ( ),u uM M+ −  son iguales, mientras que con las Especificaciones 
AASHTO LRFD no sucede. 
 
5.2.3. Refuerzo 
 
Las secciones de refuerzo calculadas tanto para los tableros apoyados 
sobre cuatro vigas y para los tableros apoyados sobre cinco vigas 
aplicando las Especificaciones AASHTO Estándar y las Especificaciones 
AASHTO LRFD nos demuestran que: 
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Refuerzo 
(mm2/mm) 
Calculado 
(mm2/mm) Colocado 
Tramos 
interiores 
sA
−
 0,733 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
sA
+
 0,733 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
SDA  0,516  
1 10 @150Momento positivo mm mm= ∅
1 10 @300Momento negativo mm mm= ∅  
STA   0.44 20,45 1 12 @ 250mm mm mm mm= ∅   
Voladizo 
sups eriorA  0,733 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
infs eriorA  0.257  20,26 1 10 @300mm mm mm mm= ∅   
Tabla 5.5. Refuerzo para en tablero apoyado sobre 4 vigas longitudinales 
(Diseño ASHTO Estándar) 
Refuerzo 
(mm2/mm) 
Calculado 
(mm2/mm) Colocado 
Tramos 
interiores 
sA
−
 0,628 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
sA
+
 0,628 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
SDA  0,516  
1 10 @150Momento positivo mm mm= ∅
1 10 @300Momento negativo mm mm= ∅  
STA   0.340 20,39 1 10 @ 200mm mm mm mm= ∅   
Voladizo 
sups eriorA  0,588 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
infs eriorA  0.257  20,26 1 10 @300mm mm mm mm= ∅   
Tabla 5.6. Refuerzo para en tablero apoyado sobre 5 vigas longitudinales 
(Diseño ASHTO Estándar) 
 
Refuerzo 
(mm2/mm) 
Calculado 
(mm2/mm) Colocado 
Tramos 
interiores 
sA
−
 0,59 20,616 1 14 @ 250mm mm mm mm= ∅  
sA
+
 0,706 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
SDA   0.470 20,513 1 14 @ 300mm mm mm mm= ∅   
STA  0,233  20,26 1 10 @300mm mm mm mm= ∅  
Voladizo 
sups eriorA  0,59 
1 14 @ 250mm mm∅  
+ 1 10 @ 250mm mm∅  
infs eriorA  0.257  20,26 1 10 @30mm mm mm cm= ∅   
Tabla 5.7. Refuerzo para en tablero apoyado sobre 4 vigas longitudinales 
(Diseño ASHTO LRFD) 
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Refuerzo 
(mm2/mm) 
Calculado 
(mm2/mm) Colocado 
Tramos 
interiores 
sA
−
 0,642 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
sA
+
 0,760 20,77 1 14 @ 200mm mm mm mm= ∅  
SDA   0.512 20,513 1 14 @ 300mm mm mm mm= ∅   
STA  0,233  20,26 1 10 @300mm mm mm mm= ∅  
Voladizo 
sups eriorA  0,642 
1 14 @ 200mm mm∅  
+ 1 12 @ 200mm mm∅  
infs eriorA  0.257  20,26 1 10 @30mm mm mm cm= ∅   
Tabla 5.8. Refuerzo para en tablero apoyado sobre 5 vigas longitudinales 
(Diseño ASHTO LRFD) 
 
Que en el caso del diseño del tablero apoyado sobre 4 vigas 
longitudinales con las Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.5), 
notamos son mayores a las conseguidas con las Especificaciones 
AASHTO LRFD (tabla 5.7). 
 
En cambio que para el tablero apoyado sobre 5 vigas longitudinales, los 
valores de refuerzo principal ( ),s sA A+ − , conseguidos con las 
Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.6), son menores que a los 
obtenidos con las Especificaciones AASHTO LRFD (tabla 5.8), mientras 
que los valores de armadura de distribución ( )SDA  y la armadura por 
contracción de hormigón y variación de temperatura ambiental ( )STA , 
conseguidos con las Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.6), son 
mayores que a los obtenidos con las Especificaciones AASHTO LRFD 
(tabla 5.8). 
 
Otra diferencia es que en el diseño con las Especificaciones AASHTO 
Estándar se coloca la misma cantidad de refuerzo principal positiva como 
negativa esto se da debido a que se asume que tienen la misma 
solicitación máxima de diseño, en contraste con el diseño de las 
Especificaciones AASHTO LRFD que se analizan por separado teniendo 
distinta solicitación y por lo tanto otro valor de refuerzo. 
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Cabe recalcar que mediante la Normativa AASHTO LRFD al refuerzo 
principal positivo y negativo se lo calcula mediante el estado límite de 
Resistencia, pero se realiza un control a la fisuracion mediante el estado 
límite de Servicio, este último controla que la separación entre varillas sea 
la correcta. 
 
Como se puede ver, en el diseño del refuerzo del volado de la sección 
transversal con las Especificaciones AASHTO LFRD (tablas 5.7 y tabla 
5.8) demanda una cantidad mayor de refuerzo que el obtenido con las 
Especificaciones AASHTO Estándar (tablas 5.5 y tabla 5.6), esto porque 
según la Normativa LRFD el refuerzo del volado se diseña para el estado 
límite de Resistencia y se controla con el estado límite de Evento Extremo 
el cual toma en cuenta un posible choque del vehículo contra la 
protección lateral, fuerza que se transmite a la losa en voladizo, lo que 
genera una mayor solicitación y con ello el aumento en la armadura de 
refuerzo. 
 
En donde no hay variación es el acero normativo que se coloca en la 
parte inferior de voladizo para terminar de armar la pieza, porque se 
aplica el mismo criterio para los tableros diseñados con las 
Especificaciones AASHTO Estándar como para los tableros diseñados 
con las Especificaciones AASHTO LRFD. 
 
Después de analizar estos resultados se llega a la conclusión que no se 
puede estandarizar una recomendación tipo, en vista que los valores de 
refuerzo no tienen una tendencia lógica, lo que quiere decir que se debe 
analizar cada caso particular con las Normas que a criterio del diseñador 
sean las mejores. 
 
5.2.4. Volúmenes de obra  
Para comparar los valores de volumen de obra se adopta una longitud del 
puente de 15 metros. 
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Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 37,50 
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg  2849,70 
Tabla 5.9. Volúmenes de obra para tablero sobre 4 vigas simplemente 
apoyadas (Especificaciones AASHTO Estándar) (fig. 5.1) 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 30,00 
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg  2716,62 
Tabla 5.10. Volúmenes de obra para tablero sobre 5 vigas simplemente 
apoyadas (Especificaciones AASHTO Estándar) (fig. 5.2) 
 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 37,50  
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg 2683,09  
Tabla 5.11. Volúmenes de obra para tablero sobre 4 vigas simplemente 
apoyadas (Especificaciones AASHTO LRFD) (fig. 5.1) 
 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3  30,00 
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg 2772,18  
Tabla 5.12. Volúmenes de obra para tablero sobre 5 vigas simplemente 
apoyadas (Especificaciones AASHTO LRFD) (fig. 5.2) 
 
Si comparamos los diseños realizados con las Especificaciones AASHTO 
Estándar vemos que las cantidades tanto de hormigón como de acero de 
refuerzo del tablero apoyado sobre 4 vigas longitudinales (tabla 5.9) son 
mayores que las cantidades del tablero apoyado sobre 5 vigas 
longitudinales (tabla 5.10). 
 
Entre los diseños con las Especificaciones AASHTO LRFD resulta que la 
cantidad de refuerzo del tablero apoyado sobre 4 vigas longitudinales 
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(tabla 5.11) es menor que la cantidad de refuerzo del tablero apoyado 
sobre 5 vigas longitudinales (tabla 5.12). 
 
El refuerzo para el tablero apoyados sobre 4 vigas longitudinales, 
diseñado con las Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.9) es 
mayor al del tablero diseñado con las Especificaciones AASHTO LRFD 
(tabla 5.11), mientras que para los tableros apoyados sobre 5 vigas, 
sucede lo contrario, es decir la cantidad de refuerzo para el tablero 
diseñado con las Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.10) es 
ligeramente menor que para el tablero diseñado con las Especificaciones 
AASHTO LRFD (tabla 5.12). 
 
Cuando se habla de volúmenes o cantidades de obra se habla del costo, 
por lo tanto en vista que los resultados obtenidos son relativamente 
próximos, aplicando cualquiera de las dos normativas se puede concluir 
que, los tableros son igualmente económicos, pero es recomendable 
utilizar la Normativa LRFD ya que se realiza un mejor análisis de cargas y 
solicitaciones, por lo tanto sus resultados son los más próximos al 
comportamiento real del tablero como elemento estructural. 
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CAPITULO 6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 
 
6.1. CONCLUSIONES 
 
Del trabajo realizado se puede concluir que: 
 
Es importante diseñar la protección lateral antes de empezar con el 
diseño del tablero, tanto para la determinación de cargas como para 
seleccionar el espesor del tablero. 
 
Es conveniente realizar un análisis por separado de las cargas muertas, 
para facilitar la aplicación de los factores de carga, de esta manera 
determinar las solicitaciones máximas para cada carga aplicada sobre la 
viga equivalente que representa a la franja de tablero en análisis. 
 
Las solicitaciones para refuerzo principal positivo y el refuerzo principal 
negativo se deben analizar por separado tal como se realiza con la 
normativa LRFD, ya que como se ve en el diseño (capítulo 4) son valores 
distintos, por lo tanto asumirlos como iguales es un error. 
  
El diseño de los tableros de hormigón armado, establece valores de 
refuerzo que varían de acuerdo con el número de vigas y espaciamiento 
entre ellas se tiene un mayor número de vigas el espaciamiento entre las 
vigas es menor, por lo tanto las solicitaciones disminuyen y por ende la 
armadura de refuerzo también. 
 
La Normativa AASHTO LRFD, toman en cuenta la verificación de la 
longitud de desarrollo para ganchos estándar de la armadura principal 
superior y la longitud de las varillas adicionales colocadas en el voladizo 
por lo se puede decir que su diseño contempla todas las consideraciones 
de armado para el tablero, cosa que no sucede con las normas AASHTO 
Estándar. 
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Para el diseño del tablero en voladizo se debe analizar el cálculo del 
momento de las fuerzas horizontales provocadas por el choque vehicular, 
que por lo general es mucho mayor al momento generado por la carga de 
la rueda en la posición de máxima excentricidad. 
 
Dependiendo del número de vías que tenga el puente se debe hacer una 
análisis adecuado para la ubicación de la carga vehicular ya que depende 
del criterio del diseñador ubicar la situación más crítica a la que puede 
estar sometido el puente, en nuestro caso esta posición es para una sola 
vía cargada. 
 
El diseño mediante las Especificaciones AASHTO LRFD es más complejo 
que el diseño utilizando la normativa Estándar, ya que requiere análisis 
más detallado de cargas y solicitaciones que se evalúan para diferentes 
estados límites. 
 
Se evidencia que el método LRFD, introduce un cálculo estructural 
consensuado entre las propiedades de los materiales y la aplicación de 
factores modificadores de carga, que dependen de la ductilidad, 
redundancia e importancia estructural de la estructura; factores que 
afectan el margen de seguridad de los puentes, consideraciones que no 
son contempladas en las Especificaciones AASHTO Estándar, lo que nos 
permite predecir sin duda alguna un comportamiento más cercano a la 
realidad de las estructuras, es por esto la necesidad de que las normas 
para el diseño de puentes en nuestro país se actualicen. 
 
6.2. RECOMENDACIONES 
Se recomienda que para el diseño de los puentes de carreteras se 
verifique si la geometría de la sección transversal del puente (separación 
propuesta entre las vigas longitudinales del puente y la longitud del 
voladizo) es conveniente para el proyecto, sobre la base de las máximas 
solicitaciones de momentos máximos positivos y negativos, lo cual 
permitirá un diseño económico. 
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En vista que no hay datos suficientes para realizar un diagrama donde se 
pueda analizar de mejor manera los diseños de los tableros de hormigón 
armado con refuerzo principal perpendicular al tráfico, manteniendo el 
ancho fijo del mismo pero con número de vigas variable, se recomienda 
realizar estudios similares para verificar los actuales resultados y 
determinar la relación entre la cantidad de refuerzo y el número de vigas 
de la sección transversal. 
 
Se recomienda extender los estudios acerca de tableros de hormigón 
armado  con refuerzo principal perpendicular al tráfico, manteniendo fijo el 
número de vigas y variable el ancho del tablero, de esta manera 
determinar la relación entre la cantidad de refuerzo y el número de vías de 
la sección transversal. 
 
Otra recomendación consiste en realizar una investigación análoga a este 
trabajo de graduación, para tableros con refuerzo paralelo al tráfico, y 
tableros con refuerzo en los dos sentidos (puentes losa), de esta forma 
establecer cual es la mejor alternativa desde el punto de vista técnico y 
económico para un determinado proyecto. 
 
Para la selección de la sección transversal (superestructura) del puente 
es necesario conocer la topografía del sitio de implantación,  la luz a 
cubrir, y demás resultados provenientes de los estudios preliminares, 
entonces con estos datos se determina si el tablero es de hormigón 
armado, prefabricado, etc., y si las vigas son de hormigón armado, 
pretensado, postensado, vigas con inercia constante e inercia variable, 
vigas con cartelas, vigas metálicas, vigas tipo cajón, etc., por lo tanto la 
recomendación es seguir y ampliar el estudio realizado en este trabajo de 
graduación con distintos parámetros como el tipo y el material de los 
elementos de la superestructura, con el fin de obtener una fuente de 
consulta completa sobre tableros para puentes de carretera. 
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Se recomienda la aplicación de las Especificaciones AASHTO LRFD ya 
que proporcionan resultados aproximados a la realidad del 
comportamiento de los elementos de un puente ya que se evalúan para 
diferentes estados limites como son estado límite de resistencia, estado 
límite de servicio, estado límite de fatiga y fractura, estado límite de 
evento extremo, en donde las cargas se modifican por los factores 
probabilísticos, que dependen de la ductilidad, redundancia e importancia 
estructural de la estructura; e influyen en el margen de seguridad de los 
puentes. 
 
Tomando en consideración que la mayoría de países de América Central, 
y países vecinos como es el caso del Perú han adoptado las 
Especificaciones AASHTO LRFD para el diseño de puentes, suprimiendo 
las Especificaciones AASHTO Estándar, es necesario que en nuestro país 
se implemente las debidas modificaciones a las Especificaciones con las 
que se diseña los puentes.  
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Implantación del puente 
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Tableros diseñados según las Especificaciones AASHTO 
Estándar  
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Tableros diseñados según las Especificaciones AASHTO 
LRFD 

